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6 Dedicace
Résumé
Les séismes constituent une source d’aléas importante pour l’étude de la vulnérabilité d’un
bâtiment. Le comportement parasismique des bâtiments à ossatures en bois est particulièrement
intéressant. Deux familles de structure à ossature en bois peuvent être distinguées : les ossatures
utilisant les produits industriels que sont les panneaux en bois reconstitué servant à contreventer
la structure et les connecteurs métalliques, et les ossatures traditionnelles avec remplissage repo-
sant sur des techniques de construction anciennes et dépendantes du contexte local. L’eﬃcacité
du comportement parasismique des bâtiments à ossature en bois traditionnels avec remplissage
reste encore peu reconnue en raison du manque de résultats issus des travaux de recherche.
Les travaux présentés dans cette thèse visent ainsi à améliorer les connaissances sur le com-
portement parasismique de cette typologie constructive. Partant de l’hypothèse selon laquelle
ce comportement est gouverné par la réponse des assemblages par connecteurs métalliques, une
approche multi-échelles, couplant études expérimentales et études numériques est développée.
Elle détaille l’analyse à l’échelle 1 de la connexion, en passant par l’échelle 2 des cellules élé-
mentaires, constitutives des murs, par l’échelle 3 des murs de contreventement pour se ﬁnaliser
à l’échelle 4 du bâtiment dans son ensemble.
Sur le plan expérimental, cette approche permet d’une part, de réaliser des études paramé-
triques et ainsi d’appréhender l’inﬂuence de la réponse de chaque élément (bois, clous, feuillard,
remplissage, contreventement, ouvertures) sur le comportement local (échelles 1 et 2) et global
(échelles 3 et 4) de la structure. D’autre part, elle permet de fournir une base de données pour
la validation des modélisations numériques aux diﬀérentes échelles.
Sur le plan de la modélisation numérique, cette approche multi-échelles est fondée sur la prise
en compte du comportement non-linéaire hystérétique des assemblages à l’échelle supérieure, par
l’intermédiaire d’un macro-élément, développé dans la cadre de la méthode des éléments ﬁnis.
Ainsi, grâce à une modélisation simpliﬁée (assemblage des macro-éléments), le calcul est rapide,
aussi bien à l’échelle du mur qu’à celle du bâtiment, et intègre les phénomènes non-linéaire locaux.
Le modèle peut ainsi prédire de manière relativement précise le comportement dynamique de la
structure complète à l’échelle 4, testée sur table vibrante.
L’étude présentée dans ce manuscrit fait partie des travaux précurseurs relatifs à l’analyse
de la vulnérabilité sismique des ossatures bois avec remplissage. Cette étude débouche sur de
nombreuses perspectives pour l’analyse de cette typologie constructive. Elle conﬁrme que les bâ-
timents à ossatures en bois avec remplissage ont un comportement parasismique très performant.
Mots clés : Bâtiment à ossature en bois avec remplissage – Connecteurs métalliques – Cellule
élémentaire – Murs de contreventement – Comportement parasismique – Modélisation multi-
échelles – Loi de comportement hystérétique – Chargements quasi-statique et dynamique –
Essais sur table vibrante – Études expérimentales et numériques
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Abstract
The seismic vulnerabilty is an important issue in the design of a building. The seismic
resistant behavior of timber-framed structures is particularly relevant. Two types of timber-
framed structures can be distinguished : the timber-framed structures using industrial products,
such as wood-products panels used to brace the structure or metal fasteners, and traditional
timber-framed structures included inﬁll made of natuarl materials (earth or stones masonry).
The seismic resistant behavior eﬃciency of traditional structures remains poorly recognized
because of the lack of research results on this kind of construction.
Therefore, the thesis aims at improving the seismic behavior knowledge of timber-framed
masonry. Based on the assumption that their behavior is driven by the response of the metal
fasteners connections, a multi-scale approach is proposed. It couples experimental and numerical
studies. At the scale 1 of the connection, at the scale 2 of the elementary constitutive cell of
walls, at the scale 3 of structural elements such as shear walls and ﬁnally at the scale 4 of the
entire building.
In regards to the experimental work, this method allows, on the one hand, to perform pa-
rametric studies and to analyze the inﬂuence of each element (wood member, nails, steel strip,
inﬁll, bracing, openings) on the local behavior (scales 1 and 2) and on the global behavior
(scales 3 and 4) of the structure. On the other hand, it allows to provide a database to validate
the numerical modeling at each scale.
In regards to the numerical work, this multi-scale approach allows to take into account the
hysteretic behavior of joints in the development of a macro-element at the scale 2. Thus, thanks
to a simpliﬁed ﬁnite element modeling (macro-element assembly), the computational cost is
limited and it allows to take into account the local phenomena. The model is able to predict
relatively accurately the dynamic behavior at the scale 4 of the building, tested on a shaking
table.
The study, presented herein, is one of the pioneer work that deals with the analysis of the
seismic vulnerability of timber-framed structures with inﬁll panels. This study provides outlook
for the analysis of this type of buildings. It conﬁrms that the timbered masonry structures have
a relevant seismic resistant behavior.
Key words : Timber-framed with inﬁll panel – Timbered masonry structure – Shear walls –
Seismic resistant behavior – Multi-scale analysis – Hysteretic behavior law – Quasi-static and
dynamic loadings – Shaking table test – experimental and numerical studies
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Introduction
Contexte
Les structures à ossature bois se sont développées sur une grande partie des zones habitées
de la planète depuis de nombreuses années (Fleury et Chiche [55]). Ceci s’explique notamment
par la rapidité et la facilité de leur mise en œuvre, ainsi que par l’abondance et le coût réduit
du matériau bois. Face aux récentes problématiques du secteur de la construction telles que le
développement durable et la prise en compte des nouveaux zonages sismiques, l’utilisation et le
développement de ce type de structure représente une solution particulièrement appropriée 1.
Deux grands types de ces systèmes constructifs peuvent être identiﬁés :
• les ossatures bois modernes 2 (ﬁg. 1(a)) : leur construction requiert l’utilisation de produits
issus de procédés industriels tels que les matériaux dérivés du bois (e.g. panneaux OSB,
bois lamellé-collé, etc.) ou les connecteurs métalliques. Ceci les rend inaccessibles dans
de nombreux pays (coût, transport, matière première, etc.). Par ailleurs, de nombreuses
données sont disponibles dans les codes de construction et les journaux scientiﬁques per-
mettant l’étude parasismique de ces bâtiments (Boudaud [12]).
• les ossatures bois avec remplissage (ﬁg. 1(b)) : leur construction implique simplement
l’utilisation des matériaux locaux permettant à ses habitants d’en maîtriser le coût. Leur
répartition s’étend sur toutes les zones de la planète où le matériau bois est ou a été
disponible (ﬁg. 2, Caimi [15]). Au-delà de leurs qualités de respect environnemental et
de respect des cultures locales, leur comportement sous sollicitation sismique a montré
qu’elles résistaient bien à cet aléa. C’est le constat qui a été fait lors des derniers séismes
importants (Turquie 1999, Grèce 2003, Inde 2005 et Haïti 2010) durant lesquels elles n’ont
souvent subi que quelques dommages Tobriner [138], Makarios et Demosthenous [107],
Langenbach [100], Audefroy [8], et Dutu et al. [46]. Pourtant l’utilisation de ces méthodes
constructives dans la (re)construction reste marginale. Ceci s’explique par :
– L’inexistence de codes de construction ne permettant pas d’assurer la ﬁabilité de leur
conception et de leur réalisation du point de vue de la sécurité.
– Le manque de projet de recherche relatif à leur étude ne permet pas d’acquérir une
connaissance détaillée de leur vulnérabilité sismique.
1. loi du 3 août 2009 de programmation relative à la mise en œuvre du Grenelle Environnement
2. Dans ce manuscrit, le mot « moderne » relatif aux constructions s’oppose au terme « traditionnelle » ou à
« vernaculaire » sans connotation positive ou négative.
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(a) Ossature bois moderne, [125] (b) Ossature bois avec remplissage
Figure 1 – Les deux grandes familles d’ossatures bois
Figure 2 – Exemples de systèmes constructifs vernaculaires à ossature en bois ou en bambou,
[15]
Problématique
Pour résumer, ces ossatures bois avec remplissage en matériaux locaux s’inscrivent dans une
démarche de développement durable et de respect des cultures locales. Elles ont montré qu’elles
résistaient bien à l’aléa sismique. Cependant, elles restent peu reconnues par les acteurs oﬃciels et
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internationaux de la construction, principalement à cause de l’absence de données réglementaires
et du manque de projet de recherche qui permettraient leur dimensionnement et une meilleure
appréhension de leur comportement parasismique. Or, ce comportement est complexe car il
dépend de l’inﬂuence de multiples paramètres constructifs dont les caractéristiques varient :
• Ossature bois.
• Assemblage (traditionnel ou métallique).
• Remplissage (torchis, maçonnerie de pierre ou d’adobe, à base de mortier de terre, de
chaux ou de ciment, etc.).
• Fondations.
Objectifs de la thèse
Aﬁn de prouver que les ossatures bois avec remplissage sont performantes d’un point de vue
parasismique, ce manuscrit présente une approche multi-échelles, qui couple expérimentation et
simulation numérique, permettant :
• D’étendre les connaissances relatives à leur comportement global (échelle de la maison et
du mur de contreventement) et local (échelle de l’assemblage et de la cellule élémentaire 3).
• De prouver leurs performances par des tests à échelle 1 : 1.
• D’estimer l’inﬂuence que peuvent avoir diﬀérents éléments sur la réponse structurelle (as-
semblage, remplissage, contreventement, etc.).
• De développer un modèle numérique simpliﬁé capable de :
– Prédire leur réponse sous chargement sismique.
– Prendre en compte leur variabilité structurelle.
– Permettre de réaliser des simulations rapides.
L’approche développée a été appliquée sur le cas concret d’une typologie constructive issue
de la culture traditionnelle en Haïti. La ville de Port-au-Prince et ses alentours ont subi un
séisme meurtrier le 12 janvier 2010 (200000 victimes et trois millions de personnes aﬀectées)
durant lequel ces structures se sont bien comportées par rapport au bilan catastrophique des
bâtiments en blocs de béton ou en béton armé. Mais, en raison d’un certain manque de conﬁance
dans ce mode de construction, résultant de l’absence de validation par l’expérimentation ou par
la simulation numérique de leur comportement sous séisme, elles ont été peu réutilisées pour la
reconstruction. Ce cas d’étude est ainsi pertinent vis-à-vis de la problématique soulevée.
En Haïti, l’aléa cyclonique représente également un risque majeur. Cependant il n’est pas
pris en compte directement, dans l’étude de ce manuscrit, pour les raisons suivantes :
• L’eﬀort horizontal exercé par le vent sur les murs s’apparente aux eﬀorts d’inertie dus à un
séisme. Nous supposerons donc qu’une bonne conception parasismique induira une bonne
conception paracyclonique (Cuny [35]).
• Le cas d’étude, présenté dans ce manuscrit, est conçu avec des dispositions techniques
permettant de réduire signiﬁcativement les risques liés à cet aléa :
3. Elément de structure composant le mur, cf. chapitre 7
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– Toiture 2 pans ou 4 pans, selon l’exposition de la maison, faiblement incliné aﬁn de
limiter la prise au vent.
– Ouvertures dans les murs pignons permettant d’éviter les surpressions intérieures.
– Galerie indépendante de la maison permettant d’éviter l’arrachement de son toit
en cas de soulèvement de la galerie (cet élément est typique des maisons rurales
haïtiennes).
Organisation du document
La partie I décrit le contexte de l’étude nécessaire à la compréhension de l’approche multi-
échelles développée dans ce travail et présentée dans la partie II de ce manuscrit.
La partie I se compose de trois chapitres :
Chapitre 1 : il traite des problématiques et méthodes de calcul en dynamique des structures
selon des approches simpliﬁées ou temporelles.
Chapitre 2 : il relate l’état de l’art concernant des études expérimentales, numériques ou cou-
plant les deux, relatif au comportement sismique des ossatures bois avec remplissage.
Chapitre 3 : il s’attache à rappeler le contexte particulier d’Haïti en décrivant brièvement son
historique et sa situation socio-économique, aﬁn de mieux appréhender l’impact du séisme
du 12 janvier 2010 et la diversité des cultures constructives locales.
Cela permet d’aboutir sur le choix de la structure étudiée dans ce document.
La partie II se compose des chapitres 4 à 8 et concerne spéciﬁquement la description des
travaux menés durant la thèse. Elle est partagée en cinq chapitres :
Chapitre 4 : il a pour objectif de présenter en détail la structure étudiée et d’introduire la
méthode multi-échelles utilisée.
Les quatre chapitres suivants sont dédiés à une échelle d’étude spéciﬁque :
Chapitre 5 : il concerne l’étude du comportement en traction et en cisaillement d’un assem-
blage par connecteurs métalliques, utilisé pour les connexions poteau-poutre de la struc-
ture. L’inﬂuence de plusieurs paramètres sur la réponse de ces assemblages est évaluée
expérimentalement. À partir des résultats de ces essais, la méthode permettant de calibrer
le modèle utilisé est présentée et les calages réalisés sont décrits.
Chapitre 6 : il concerne l’étude d’un sous-élément de la structure du mur de contreventement,
appelé « cellule élémentaire ». Les travaux expérimentaux portent sur l’analyse :
• De l’inﬂuence de plusieurs paramètres sur la réponse de la cellule élémentaire soumise
à un chargement quasi-statique.
• Des performances sismiques de la cellule à partir d’indicateurs tels que le drift (dé-
formation en tête de la structure), la ductilité, la raideur, l’énergie dissipée ou encore
l’amortissement visqueux équivalent.
Ensuite, la modélisation détaillée de la cellule élémentaire est décrite et permet de déve-
lopper un modèle simpliﬁé (macro-élément) servant à la prédiction du comportement des
structures aux échelles d’étude supérieures (mur et maison).
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Chapitre 7 : il concerne l’étude des murs de contreventement. La campagne expérimentale
porte sur les mêmes types d’analyse que ceux utilisés à l’échelle de la cellule élémentaire.
Ensuite, la modélisation, basée sur l’assemblage des macro-éléments, est présentée. Elle
permet de prédire la réponse des murs de contreventement. Les résultats numériques et
expérimentaux sont ensuite comparés pour valider l’approche et le modèle utilisé.
Chapitre 8 : il concerne l’étude du bâtiment. Les essais dynamiques réalisés et l’analyse des
résultats obtenus sont décrits précisément. Puis la modélisation simpliﬁée de la structure,
également basée sur l’assemblage de macro-éléments, est détaillée. Enﬁn, la qualité de la
prédiction de la réponse sismique du bâtiment, aussi bien dans le domaine fréquentiel que
dans le domaine temporel, est évaluée par rapport aux résultats expérimentaux.
32 Introduction
Première partie
Positionnement du problème
Le chapitre 1 s’attache à présenter les grandes lignes des méthodes de calcul existantes en
dynamique des structures ainsi que l’approche multi-échelles comme outil d’analyse numérique
performant des ossatures bois vis-à-vis de l’aléa sismique.
Le chapitre 2 relate les études architecturales, expérimentales et numériques disponibles dans
la littérature aﬁn de mieux appréhender l’état des connaissances actuelles relatives au comporte-
ment sismique des ossatures bois avec remplissage et ainsi de mieux situer les approches utilisées
dans ce travail de thèse.
Enﬁn, le chapitre 3 présente succinctement le contexte historique, socio-économique et les
risques naturels propres à Haïti aﬁn de mieux cerner la diversité des cultures constructives de ce
pays. Cette description permet de conclure le chapitre sur le choix de la structure retenue pour
l’étude décrite dans la deuxième partie de ce manuscrit.
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Chapitre 1
Analyse dynamique des structures à
ossature bois
Les structures à ossature bois, dans leur ensemble (modernes et traditionnelles avec ou sans
remplissage), sont construites par l’assemblage de nombreux éléments en bois et connecteurs,
constituant ainsi une structure relativement complexe. Les missions post-sismiques et l’obser-
vation des essais expérimentaux dynamiques montrent que le principe constructif est propice
à une bonne tenue parasismique des ouvrages. Néanmoins, des comportements et des ruptures
non attendus peuvent se produire en cas de mauvaise conception, généralement liée à une com-
préhension insuﬃsante du cheminement des eﬀorts dans les structures. On aborde dans cette
partie le calcul de structure sous sollicitations sismiques, d’abord dans le cas général puis selon
des approches simpliﬁées. Ensuite, une méthode de modélisation numérique à des ﬁns d’analyse
sismique des bâtiments à ossature bois est décrite. Ce chapitre est fortement inspiré du travail
de Boudaud [12].
1.1 Méthodes réglementaires d’analyses des structures
1.1.1 Équation d’équilibre dynamique
(a) Structure
à 1 ddl
(b) Modèle masse–ressort–
amortisseur équivalent
Figure 1.1 – système à un degré de liberté
On présente dans ce paragraphe les grandes lignes de la dynamique des structures. Plus de
détails pourront être trouvés dans Paultre [120] ou Chopra [23]. On parle de problème dyna-
mique, non pas lorsque le chargement varie dans le temps, mais lorsque celui-ci engendre des
forces d’inerties. Pour une structure modélisée par un système à n degrés de liberté (ddl), l’équi-
libre dynamique est donné par l’équation 1.1. On note p(t) le vecteur des forces externes. u(t),
v(t) et a(t) sont respectivement les vecteurs des déplacements, vitesses et accélérations alors
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que M, C) et K) sont les matrices de masse, d’amortissement et de raideur. Les vecteurs sont
composés de n termes et les matrices sont de taille n× n. Des modèles simpliﬁés à un seul ddl
sont régulièrement utilisés en dynamique des structures, comme on le présente dans la suite de
cette partie. La ﬁgure 1.1 schématise ce type de modèle et son modèle masse–ressort–amortisseur
équivalent.
Ma(t) + Cv(t) + Ku(t) = p(t) (1.1)
• Le terme Ku(t) modélise les forces internes (ou forces de rappel), qui s’opposent au dé-
placement. Dans le cas général de systèmes non linéaires, la matrice de raideur n’est pas
constante, et dépend de u(t). C’est notamment le cas des structures à ossature en bois,
dont on verra que le comportement est non linéaire et hystérétique. Dans le cas de systèmes
linéaires, la matrice de raideur est constante, ce qui simpliﬁe notablement la résolution de
l’équation.
• Le terme Cv(t) modélise les forces d’amortissement visqueux, qui s’opposent à la vitesse.
Pour un système linéaire, l’amortissement global du système n’est dû qu’à ce terme. Ce
n’est plus le cas pour un système non linéaire, car la non linéarité va de pair avec une dissi-
pation d’énergie, donc un amortissement, généralement appelé structurel ou hystérétique.
L’amortissement global de la structure est alors la somme des amortissements visqueux et
hystérétiques.
• Le terme Ma(t) modélise les forces d’inertie, qui s’opposent à l’accélération. Bien qu’une
structure à ossature en bois soit légère, les forces d’inerties n’en sont pas pour autant
négligeables. Les masses se trouvent avant tout au niveau de la toiture et des planchers.
• Le vecteur p(t) déﬁnit pour chaque ddl la force de sollicitation due au séisme. Les termes
de p(t) sont calculés à partir de l’accélérogramme du séisme imposé et des masses liées à
chaque ddl.
1.1.2 Approche générale
Le cas général du calcul du comportement d’une structure sous chargement sismique est
l’analyse temporelle. Elle consiste à résoudre numériquement l’équation d’équilibre dynamique
présentée dans le paragraphe 1.1.1 par la recherche, à un instant t, de l’équilibre des forces
d’inertie, d’amortissement et de rappel avec le chargement. La résolution est eﬀectuée à chaque
instant t d’une liste d’instants déﬁnie par un pas de temps ∆t. L’avantage de cette approche
générale est de pouvoir traiter l’ensemble des problèmes de dynamique des structures.
Ce calcul nécessite le développement d’un modèle de structure représentant les masses, les
raideurs et les phénomènes d’amortissement. La réglementation (EN 1998-1 [51]) précise les
conditions à vériﬁer pour le modèle numérique. Il s’agit notamment des lois de comportement
des éléments de la structure, qui doivent être au minimum bilinéaires, car le modèle doit reﬂé-
ter de manière réaliste la dissipation d’énergie dans les éléments ductiles. La méthode de calcul
consiste à déduire de la simulation numérique la valeur de calcul des eﬀets d’actions accidentelles
Ed. Pour une justiﬁcation parasismique, c’est la valeur de calcul de l’action sismique AEd qui
contribue au calcul de Ed. Les calculs numériques permettent d’obtenir l’évolution temporelle des
déplacements et des forces agissant dans la structure, fournissant ainsi la valeur de AEd. Cette
valeur doit être inférieure à la résistance de calcul Rd, calculée selon l’Eurocode 5 (EN 1995-1-1
[50]) pour les structures en bois. De plus, l’Eurocode 8 déﬁnit des critères de régularité en plan
et en élévation (EN 1998-1 [51], §4.2.3), il s’agit de critères de continuité ou de symétrie de
l’ouvrage. Leur vériﬁcation permet de découpler l’analyse de la structure en deux modèles plans
(un dans chaque direction principale), en faisant l’hypothèse d’un eﬀet négligeable de la torsion.
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En plus du modèle numérique, le choix des accélérogrammes est primordial dans une approche
de calcul dynamique. Si l’analyse temporelle de la structure peut être eﬀectuée pour trois signaux
distincts, c’est la valeur la plus défavorable de Ed qui doit être retenue. Si cette analyse peut
être menée pour au moins sept signaux, la valeur moyenne de Ed peut être retenue. En génie
parasismique, on distingue trois types d’accélérogrammes :
• Accélérogramme naturel : c’est l’enregistrement d’un séisme réel. Il traduit donc de ma-
nière exacte le séisme enregistré, mais cela ne vaut que pour la position de la mesure. En
eﬀet, l’énergie libérée à la faille se propage sous forme d’ondes dans toutes les directions
et diminue avec la distance (sauf pour des cas particuliers pour lesquels des ampliﬁcations
locales apparaissent). Le phénomène d’atténuation ainsi créé est inﬂuencé par les carac-
téristiques des milieux traversés, notamment la composition des sols. Un accélérogramme
naturel ne vaut donc que pour un cas particulier d’indicateurs sismiques et de paramètres
géologiques.
• Accélérogramme synthétique : c’est un accélérogramme théorique. Il peut être issu d’une
méthode de génération d’accélérogrammes dont les données d’entrée peuvent être des ca-
ractéristiques du séisme telles que la magnitude, la distance, le PGA (Peak Ground Acce-
leration) ou les conditions de sol. Il peut aussi être obtenu à partir d’une modélisation des
mécanismes de rupture d’une faille. Les outils de génération d’accélérogrammes emploient
généralement les probabilités aﬁn de rendre compte du caractère aléatoire d’un séisme.
Ces accélérogrammes sont donc aussi appelés probabilistes ou simulés.
• Accélérogramme naturel modiﬁé : c’est un accélérogramme naturel modiﬁé de façon à ce
qu’il corresponde au scénario ﬁxé, les modiﬁcations portent sur le contenu spectral et/ou
le PGA. Le spectre cible est celui d’un accélérogramme de scénario proche et qui prend
en compte les phénomènes d’atténuation pour les conditions de sol voulues. Une méthode
pour la génération d’un tel signal est présentée dans le paragraphe 8.1.1.1.
L’analyse temporelle d’une structure est donc conditionnée par la qualité de sa modélisation.
Ce point est particulièrement critique pour les structures à ossature en bois. En eﬀet, les mis-
sions post-sismiques mettent en évidence une majorité de ruptures locales (ruine d’un élément
en bois ou d’un ou plusieurs assemblages). Le niveau de détail nécessaire pour reproduire ces
phénomènes est mal adapté à la modélisation d’une structure entière, risquant d’entraîner un
modèle trop lourd. De plus, le comportement des assemblages par connecteurs métalliques ne
peut être modélisé par des lois de comportement simples. La déﬁnition d’une loi adaptée alour-
dira aussi le modèle numérique. La littérature scientiﬁque fournit des éléments de réponses à
cette problématique et est abordée dans le paragraphe 1.2.
1.1.3 Analyses simplifiées
Lorsqu’un modèle à grand nombre de ddl est nécessaire, une analyse temporelle demande
des moyens de calculs importants. Ce type de contrainte a participé à l’émergence des méthodes
d’analyses simpliﬁées. Elles rendent les calculs plus abordables en idéalisant le comportement de
la structure, de manière linéaire ou bilinéaire, ainsi qu’en ne calculant qu’une réponse particu-
lière, en général un déplacement ou un eﬀort maximal, plutôt que la réponse temporelle complète.
Les méthodes linéaires prennent en compte la non linéarité a posteriori, grâce à un coeﬃcient
approprié. En contrepartie, ces approches ne permettent pas de fournir des informations sur
les comportements locaux. Trois méthodes de calcul simpliﬁé sont généralement utilisées. La
première méthode, particulièrement adaptée aux structures à ossature en bois, est l’analyse par
forces latérales. C’est un cas particulier de la seconde méthode, qui est l’analyse modale spec-
trale. Ces deux méthodes sont linéaires. La troisième méthode est l’analyse en push-over, qui
est une analyse non linéaire.
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1.1.3.1 Méthode d’analyse par forces latérales
Cette méthode est utilisable sous respect des critères de régularité. Le respect de ces critères
en plan permet de découpler l’analyse dans chaque direction principale de la structure. Un autre
critère pour l’utilisation de cette méthode est que la réponse de la structure ne doit pas être
signiﬁcativement aﬀectée par les modes de vibration autres que le mode fondamental. Ce point
est vériﬁé si la période fondamentale vaut moins de 4 Tc dans la limite de 2,0 s (on rappelle que
Tc est la période de la ﬁn du plateau du spectre de calcul). La période fondamentale peut être
obtenue de plusieurs manières diﬀérentes :
• Comme une fonction de la hauteur du bâtiment, avec T1 = Ct H 34 , avec H la hauteur du
bâtiment en mètre et Ct = 0,05 pour les structures en bois.
• Comme une fonction du déplacement d sous charges gravitaires appliquées horizontale-
ment, T1 = 2
√
d.
• Par l’utilisation d’une méthode plus élaborée, comme la méthode de Rayleigh.
L’eﬀort tranchant sismique à la base de la structure Fb est l’eﬀort statique équivalent à
la sollicitation dynamique attendue. Il est calculé pour chaque direction principale comme le
produit de l’accélération spectrale et de la masse. Un terme correctif λ apparaît pour prendre
en compte le fait que dans un bâtiment d’au moins trois étages avec des degrés de translation
dans chaque direction principale, la masse modale du mode fondamental peut ne pas dépasser
85 % de la masse totale du bâtiment.
Fb = Sd(T1) m λ soit Fb = m
Se(T1)
q
λ pour T1 ≥ TB (1.2)
Sd(T1) : accélération du spectre de calcul pour la période fondamentale T1 (m/s2),
Se : spectre de réponse élastique (m/s2),
m : la masse totale du bâtiment (kg),
q : coeﬃcient de comportement,
λ : coeﬃcient de correction, λ = 0,85 si T1 ≤ 2 TC et si la structure fait plus de deux étages,
sinon λ = 1,0.
Dans le cas de structures à plusieurs étages, l’eﬀort Fb doit être distribué sur chaque niveau.
La formule générale consiste à calculer ces eﬀorts à partir de Fb, des déplacements modaux et
des masses modales.
Fi = Fb
si mi∑
sj mj
(1.3)
Fi : eﬀort tranchant au niveau i (N),
mi,mj : masses des niveaux i et j (kg),
si,sj : déplacements des masses mi et mj dans le mode fondamental (m).
Dans les cas où l’hypothèse d’une évolution linéaire des déplacements en fonction de la
hauteur a été utilisée, une formule plus simple est proposée.
Fi = Fb
zi mi∑
zj mj
(1.4)
zi,zj : hauteurs des masses mi et mj (m)
Les déplacements sont calculés de manière linéaire à partir de la sollicitation fournie par le
spectre de calcul. Ce spectre étant réduit par le coeﬃcient de comportement, le déplacement
ds d’un point de la structure est donné par ds = qd de. de est le déplacement du point calculé
linéairement à partir du spectre de calcul et qd le coeﬃcient de comportement en déplacement.
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1.1.3.2 Méthode générale par analyse modale-spectrale
Pour les bâtiments dont la réponse est aﬀectée de manière non négligeable par les eﬀets de
plusieurs modes de vibration, et qui ne vériﬁent donc pas les critères d’utilisation de la méthode
d’analyse par force latérale, c’est la méthode d’analyse modale qui est retenue. Le modèle de
la structure est élastique linéaire et c’est le spectre de calcul qui sert de référence pour les
sollicitations. Comme pour l’analyse par force équivalente, la non linéarité de la structure est
donc prise en compte dans le spectre de calcul Sd par l’utilisation du coeﬃcient de comportement
q. Pour justiﬁer que les réponses de tous les modes signiﬁcatifs sont prises en compte, il faut
soit vériﬁer que la somme des n masses modales est supérieure à 90% de la masse totale, soit
que tous les modes pour lesquels la masse modale est supérieure à 5% de la masse totale sont
considérés. L’indépendance de deux modes successifs est vériﬁée par la relation 1.5.
Tj ≤ 0,9× Ti avec Tj < Ti et (i,j) ∈ [1,n]2 (1.5)
Si tous les modes considérés sont indépendants les uns des autres, la valeur de la variable
considérée EE est calculée par combinaison quadratique (éq. 1.6). Si tous les modes ne sont
pas indépendants, il faut alors procéder à une combinaison quadratique complète qui inclut un
coeﬃcient de corrélation entre les modes dépendants (cf. DTU PS 92 [43]).
EE =
√∑
E2Ei (1.6)
1.1.3.3 Méthode push-over
La méthode push-over est composée de deux phases distinctes : d’abord, une courbe de
capacité est calculée par une analyse statique non linéaire sous charges gravitaires constantes
et sous charges horizontales croissantes de manière monotone. Ensuite, une courbe de demande
sismique est calculée par réduction du spectre de réponse élastique. La courbe de capacité peut
être obtenue à partir de deux modèles plans (un dans chaque direction principale) dans le cas
où les critères de régularité sont respectés. Dans le cas contraire, un modèle spatial doit être
utilisé et étudié indépendamment dans deux directions. La courbe de capacité représente l’eﬀort
tranchant à la base de la structure en fonction du déplacement de contrôle, généralement celui du
toit de l’ouvrage. Le choix de la répartition verticale des charges latérales est un aspect crucial
de la méthode. En eﬀet, à chaque mode de la structure correspond une répartition verticale des
charges latérales. Ainsi, la distribution verticale correspondant au mode propre fondamental sera
égale à la distribution des eﬀorts lors d’un séisme pour une structure linéaire ﬁctive ayant un
seul mode propre. La distribution verticale de charge est donc une approximation. L’Eurocode
8 (EN 1998-1 [51]) propose deux distributions verticales qui sont considérées comme enveloppant
le résultat. La première est une distribution uniforme (éq. 1.7), pour laquelle la force au niveau
i est proportionnelle à la masse au niveau i et indépendante de la hauteur. La seconde est une
distribution modale (éq. 1.8) correspondant à la distribution des forces latérales, déterminée par
analyse linéaire pour le ou les premier(s) mode(s) de la structure.
Fi = si mi (1.7)
Fi =
si mi∑
sj mj
Fb (1.8)
Fi : eﬀort tranchant au niveau i (N),
mi,mj : masse des niveaux i et j (kg),
si,sj : déplacement des masses mi et mj dans le mode fondamental (m),
Fb : eﬀort tranchant à la base de la structure (N).
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Les courbes force–déplacement obtenues peuvent s’écrire sous la forme de l’équation 1.9,
avec F¯i (F¯i ∈ [0,1]) les forces latérales normalisées et Φi (Φi ∈ [0,1]) les déplacements normalisés
(1 ≤ i ≤ n). Cette relation modélise le comportement d’un système à n degrés de liberté (ddl).
F¯i = miΦi (1.9)
La courbe de capacité déﬁnie par la relation 1.9 doit être comparée à la courbe de demande,
qui est obtenue à partir du spectre de réponse élastique Sd. Il est donc nécessaire de transformer
le modèle à n degrés de liberté de la structure en un modèle à un seul ddl. La masse m∗ du
système équivalent à un ddl est donnée par la somme 1.10, les déplacements Φi étant normalisés,
on a en eﬀet F¯n = mn.
m∗ =
∑
miΦi (1.10)
La force F ∗ et le déplacement d∗ du système équivalent à un ddl sont respectivement calculés
à partir de l’eﬀort tranchant à la base de la structure Fb (éq. 1.12) et du déplacement en tête
dn (éq. 1.13), ainsi que d’un coeﬃcient de transformation Γ (éq. 1.11).
Γ =
m∗∑
mi Φ2i
(1.11)
F ∗ =
Fb
Γ
(1.12)
d∗ =
dn
Γ
(1.13)
Figure 1.2 – Détermination de la relation force–déplacement idéalisée, [51]
Sur la courbe F ∗ = f(d∗) ainsi obtenue, on repère un point de la courbe (d∗m ;F
∗
y ) à partir
duquel on assimile le comportement comme étant purement plastique. La courbe élastoplastique
pure équivalente est calculée par égalité des énergies dans l’intervalle [0; d∗m] (ﬁg. 1.2). Le dépla-
cement à la limite d’élasticité d∗y est donné par l’équation 1.14, en notant E
∗
m l’aire sous la courbe
F ∗ = f(d∗) dans l’intervalle [0; d∗m]. La période propre T
∗ du système à un ddl idéalisé peut alors
être calculée (éq. 1.15). On notera que le choix du déplacement d∗m peut avoir une importance
non négligeable sur le résultat ﬁnal, notamment dans les cas où le palier de plasticité n’est pas
clairement déﬁni. Une méthode de correction (procédure itérative) de d∗m peut être employée
dans les cas où cette approximation est jugée trop importante, le détail en est donné à la ﬁn de
cette partie.
d∗y = 2
(
d∗m −
E∗m
F ∗y
)
(1.14)
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T ∗ = 2π
√
m∗ d∗y
F ∗y
(1.15)
Les expressions établies ci-dessus déﬁnissent un système à un ddl équivalent au modèle non
linéaire de la structure. Pour la période propre T ∗ de ce système, on peut établir la demande
en déplacement d∗et à partir du spectre de réponse élastique Se. On cherche alors le déplacement
cible d∗t pour lequel les courbes de capacité et de demande (spectre inélastique Si) sont égales.
Le calcul du spectre inélastique est diﬀérencié selon les périodes considérées, comme l’illustre la
ﬁgure 1.3. Pour les périodes moyennes et longues (T ∗ ≥ TC), qui correspondent à la zone du
spectre où la vitesse est constante, on retient le principe d’équivalence des déplacements maxi-
maux (ﬁg. 1.3(b)). On a alors d∗t = d
∗
et. Pour les périodes courtes (T
∗ ≤ TC), qui correspondent
à la zone du spectre où l’accélération est constante, on retient le principe de l’équivalence en
énergie (ﬁg. 1.3(a)). Pour les cas où la courbe de capacité est supérieure au spectre élastique,
F ∗y /m
∗ ≥ Se(T ∗), on a une équivalence directe en déplacement, d∗t = d∗et. Pour les cas contraires,
l’équivalence en énergie entraîne que pour une même sollicitation, un système élastique subira
un déplacement d∗et moins important qu’un système élastoplastique d
∗
t . Le calcul du déplacement
cible d∗t est donné par l’équation 1.16.
d∗t =
d∗et
qu
(
1 + (qu − 1) TC
T ∗
)
avec qu =
Se(T ∗)m∗
F ∗y
(1.16)
(a) Période courte
(b) Période moyenne et longue
Figure 1.3 – Déplacements cibles d∗t en fonction de la période T
∗, [12] et [51]
La valeur de d∗t obtenue par la méthode push-over permet de connaître l’état de la structure
pour les sollicitations considérées. Si le déplacement d∗t est très diﬀérent du déplacement d
∗
m,
une procédure itérative peut être menée aﬁn de réduire l’approximation induite par l’idéalisation
du comportement non linéaire par une courbe élastoplastique parfaite. Il s’agit simplement de
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reprendre la méthode à partir du calcul de d∗y (eq. 1.14), en remplaçant d
∗
m par d
∗
t (et la valeur
de F ∗y correspondante).
Valeurs du coeﬃcient de comportement
On ne traite dans cette partie que des valeurs du coeﬃcient de comportement q prévues
pour les structures en bois. L’Eurocode 8 déﬁnit deux principes de dimensionnement des struc-
tures, les comportements de structure dissipatifs ou faiblement dissipatifs. De plus, la ductilité
des structures est classée en trois catégories : DCL, DCM et DCH, respectivement Limité,
Moyenne et Haute. Le dimensionnement faiblement dissipatif est retenu pour les structures de
classe DCL. Les structures classées en DCM ou DCH peuvent être dimensionnées avec la
prise en compte de la dissipation d’énergie. Le tableau 1.1 présente les valeurs du coeﬃcient de
comportement pour les diﬀérentes classes de ductilité. Ces valeurs tiennent compte de l’annexe
nationale Française (NF EN 1998-1/NA [114]) qui limite à 3 la valeur maximale de q, contrai-
rement à 5 dans le texte d’origine (EN 1998-1 [51]).
Principe de dimensionne-
ment ; Classe de ductilité
q Exemple de structure
Capacité réduite à dissiper
l’énergie - DCL
1,5
Consoles, poutres, arcs avec deux ou trois assemblages
brochés ; Treillis assemblés par connecteurs
Capacité moyenne à dissi-
per l’énergie - DCM
2
Panneaux de murs collés avec diaphragmes collés, assem-
blés par clous et boulons ; treillis avec assemblages bro-
chés et boulonnés ; Structures mixtes composées d’une os-
sature en bois (résistant aux forces horizontales) et d’un
remplissage non porteur
2,5
Portiques hyperstatiques avec assemblages brochés et
boulonnés
Capacité élevée à dissiper
l’énergie - DCH
3
Panneaux de mur cloués avec diaphragmes collés, as-
semblés par clous et boulons ; Treillis avec assemblages
cloués ; Portiques hyperstatique avec assemblages broché
et boulonnés ; Panneaux de mur cloués avec diaphragmes
cloués, assemblés par clous et boulons
Table 1.1 – Coeﬃcients de comportement de l’Eurocode 8 pour les structures bois, [51]
Une structure est classée dans une classe de ductilité selon des règles de moyen ou des critères
expérimentaux de résistance. Les règles de moyens sont un ensemble de prescriptions portant
notamment sur les caractéristiques mécaniques des matériaux et leurs dimensions. Les critères
expérimentaux de résistance déﬁnissent une perte de résistance maximale admissible au cours
d’un essai quasi-statique oligocyclique. Enﬁn, on notera que dans les cas où une approche sim-
pliﬁée peut être utilisée malgré le non-respect des critères de régularité en élévation, les valeurs
du coeﬃcient de comportement données dans le tableau 1.1 doivent être minorées de 20%, dans
la limite inférieure de q = 1,5.
1.1.4 Conclusion
Ce paragraphe met en évidence le besoin d’améliorer nos connaissances du comportement
parasismique des structures à ossature en bois. Le détail des méthodes de calcul montre que seule
une analyse temporelle, basée sur un modèle avancé de calcul de structure, permet d’étudier
suﬃsamment en détail les comportements globaux et locaux d’un ouvrage. Le développement
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d’un tel modèle n’est pas envisageable sans employer une méthode de modélisation permettant
la réalisation de calcul rapide sans perte de précision préjudiciable. Le principe de la méthode
multi-échelles est présenté au chapitre suivant. Ce type d’approche s’appuie largement sur des
lois de comportement spéciﬁques aux éléments modélisés. L’une de ces lois, qui est utilisée dans
ce travail de thèse, est donc aussi abordée dans le paragraphe suivant.
1.2 Méthode de modélisation numérique des ossatures bois
Cette partie traite d’un type d’approche de modélisation numérique des bâtiments à ossature
en bois à des ﬁns d’analyse parasismique. Le besoin en modèles numériques suﬃsamment dé-
taillés (pour reproduire les comportements locaux), et néanmoins abordables pour des capacités
de calcul classiques, a été mis en évidence au chapitre précédent. La littérature montre que les
approches multi-échelles permettent de répondre à cette problématique, et que les lois de com-
portement utilisées pour les assemblages sont primordiales pour la modélisation des structures
à ossature bois. La première partie de ce chapitre aborde donc les approches multi-échelles,
et la seconde, aborde la loi retenue pour la modélisation du comportement des connecteurs
métalliques, dont l’utilisation peut être généralisée à d’autres échelles d’études.
1.2.1 Approche multi-échelles
Dans une modélisation numérique par éléments ﬁnis (EF), l’échelle de discrétisation est
un paramètre clé. Elle dépend de la taille de l’élément modélisé, du type de résultats attendus
(global, local ou les deux) et des moyens de calculs disponibles. Par exemple, un assemblage cloué
peut être modélisé ﬁnement, en représentant le bois, la pointe et les phénomènes d’interaction
entre ces éléments (ﬁg. 1.4).
Figure 1.4 – Modélisation ﬁne d’un assemblage cloué, [115]
Le comportement global, mais aussi local, de l’assemblage (portance locale du bois, plastiﬁ-
cation de l’acier) peut alors être calculé. Une telle échelle de discrétisation ne sera en revanche
pas envisageable pour étudier une structure composée de ces assemblages. Le développement du
modèle et les besoins en moyens de calcul constitueraient des contraintes diﬃciles à surmonter.
L’approche multi-échelles permet de s’aﬀranchir de ce type de compromis et de combiner les
avantages des modélisations à chaque échelle. Un assemblage est modélisé de façon très simpli-
ﬁée par un élément à deux nœuds. Une loi de comportement adaptée pour reproduire ﬁnement
les phénomènes hystérétiques lui est associée (cf. § 1.2.2.2). Cette loi est calée sur le résultat
expérimental. À l’échelle de la structure, le comportement des assemblages est donc représenté
ﬁnement à travers une loi macroscopique bien plus « légère » numériquement. La qualité d’une
modélisation multi-échelles tient principalement en deux points :
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• Loi de comportement : la loi utilisée dans le modèle doit permettre de reproduire au mieux
le comportement réel des éléments.
• Élément simpliﬁé : à chaque nouvelle échelle, le comportement de l’échelle inférieure est
reproduit par un élément simpliﬁé, au nombre de ddl limité. Ces ddl doivent néanmoins
permettre à cet élément de reproduire la déformation réelle. Par exemple, un système
déformé sous l’eﬀet de sollicitations combinées en compression et en ﬂexion, ne pourra être
modélisé par un élément unidirectionnel (1 ddl), sauf s’il est montré que la déformation
due à l’une des deux sollicitations est négligeable par rapport à l’autre.
Les approches multi-échelles sont adaptées à des domaines variés, tels que les structures en bé-
ton armé (Davenne [36]), l’interaction sol-structure (Cremer [32], Grange [72]) ou les connexions
semi-rigides des structures métalliques (Fléjou [56]). Les ossatures en bois sont un autre do-
maine d’étude particulièrement adapté à ce type d’approche (Richard [127], Folz et Filiatrault
[60], Pang et Rosowsky [118] et Xu et Dolan [147]). On illustre ce point par les comportements
cycliques expérimentaux de trois échelles diﬀérentes (ﬁg. 1.5). On y montre le comportement
d’un assemblage panneau/ossature cloué en cisaillement, d’un mur en contreventement et d’une
maison sous sollicitations horizontales. A chaque échelle, le comportement est fortement non-
linéaire. Il présente des boucles d’hystérésis pincées et une dégradation de résistance à cycles
d’amplitude constante.
(a) Clou (b) Mur de contreventement
(c) Maison, [117]
Figure 1.5 – Évolutions force-déplacement cycliques expérimentales à diﬀérentes échelles
d’étude – ossature bois moderne, [12]
Ces similitudes de comportement mettent en évidence l’importance des connecteurs métal-
liques dans le comportement global de la structure, ce qui montre la pertinence de l’approche
multi-échelles. Cela montre aussi que la ductilité et la dissipation d’énergie des structures à
ossature en bois sous sollicitation sismique sont en grande partie liées à ces mêmes propriétés
au niveau des connecteurs métalliques. Les trois échelles d’étude identiﬁées sont les connecteurs
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métalliques, les éléments de structure et le bâtiment. Ces similitudes montrent aussi qu’une
unique loi de comportement doit pouvoir reproduire le comportement à chaque échelle.
Le même type de comportement est observé pour les ossatures bois traditionnelles avec
remplissage à l’échelle d’un mur comme l’illustre la ﬁgure 1.6. Cela permet de supposer que
pour des raisons similaires, une approche multi-échelle permettrait d’étudier eﬃcacement les
ossatures avec remplissage. Cette conjecture est ensuite renforcée par les observations faites
dans le chapitre 2.
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Figure 1.6 – Évolution force-déplacement cyclique expérimentale à l’échelle d’un mur –
ossature bois traditionnelle remplie, [5]
On conclut cette partie en abordant les éléments simpliﬁées utilisés :
• Échelle 1 – Connecteurs métalliques : les éléments simpliﬁés modélisant les connecteurs sont
des mailles à deux nœuds. Ce type d’élément possède au maximum 6 ddl (3 translations
DX, DY, DZ et 3 rotations DRX, DRY, DRZ). Les ddl retenus dépendent du type de
connecteur et des besoins du modèle (un modèle plan limitera de lui-même le nombre
de ddl). Les assemblages les plus étudiés sont les liaisons clouées entre les panneaux de
contreventement et l’ossature des murs. Ces connexions peuvent être modélisées par 3 ddl,
2 translations (DX et DY) en cisaillement (orthogonalement à la pointe) et 1 translation
(DRZ) en arrachement (longitudinalement à la pointe) (Collins et al. [27], Li et al. [104]).
En revanche, les assemblages traditionnels ou hybrides (cf. ﬁg. 5.1) ont été peu analysés
dans la littérature. Dans la plupart des cas, les murs sont des modèles plans et seuls les 2
ddl de translations en cisaillement des pointes sont considérés (Richard [127], Xu et Dolan
[147], Christovasilis et Filiatrault [24], Folz et Filiatrault [60]). La littérature est assez peu
fournie concernant les autres types de connecteurs (équerres, hold-down, traditionnels,
hybrides (cf. ﬁg. 5.1)), mais le principe de modélisation est identique.
• Échelle 2 – Éléments de structure, cellule élémentaire : alors que les structures modernes
sont munies de panneaux de contreventement de la taille de leurs murs, les ossatures bois
traditionnelles sont contreventées par des diagonales situées, dans la majorité des cas, à
l’intérieur même du squelette principal que forment les poutres et les poteaux. On observe
alors des groupes d’éléments se répétant dans le schéma structurel que l’on appellera dans
ce document « cellule élémentaire ». Un exemple de cette dernière est illustré sur la ﬁgure
1.6 par un cadre bois contreventée par une croix de Saint-André. Leur comportement est
similaire à celui d’un mur qui est décrit pour l’échelle 3.
• Échelle 3 – Éléments de structure, mur : les essais expérimentaux montrent que sous
sollicitations horizontales, plusieurs phénomènes peuvent être observés :
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– Le cisaillement pur (ﬁg. 1.7(a)) qui est le comportement dominant dans les ossatures
modernes.
– Le mouvement de corps rigide (ﬁg. 1.7(b)) qui est surtout observé lorsque la raideur
des ancrages aux sols est faible par rapport celle de l’ossature bois.
– La ﬂexion du mur (ﬁg. 1.7(c)) qui est généralement considéré comme étant du second
ordre (Gupta et Kuo [74]), en tout cas pour les structures de faible hauteur.
Les éléments simpliﬁés modélisant les murs sont généralement composés de quatre barres
rigides rotulées formant un cadre. Ces éléments ont toujours un degré de liberté horizontal
(Folz et Filiatrault [60], Ceccotti et Karacabeyli [20], Richard [127], Dujic et Zarnic [45],
Foliente [57], Ayoub [9]). Un degré de liberté vertical est parfois ajouté pour préciser le
comportement de la structure (Xu et Dolan [147], Van de Lindt et al. [142], Christovasilis
et Filiatrault [24]). La loi de comportement aﬀectée au ddl horizontal est calée à partir
d’une courbe force–déplacement expérimentale ou numérique d’un mur. Cette dernière est
tracée à partir de la force et du déplacement horizontal en tête de mur, les phénomènes de
mouvement de corps rigide et de ﬂexion sont ainsi pris en compte dans l’élément simpliﬁé.
(a) Cisaillement (b) Mouvement de corps ri-
gide
(c) Flexion
Figure 1.7 – Décomposition des types de déformation d’un mur, [12]
1.2.2 Lois de comportement
Cette partie expose les diﬀérents phénomènes observables à partir de comportements Force-
Déplacement d’assemblages ou d’ossatures bois (e.g. ﬁg. 1.5). Ensuite, elle présente le modèle
utilisé (Humbert [85]) pour ce travail de thèse dans le but de décrire le comportement des
ossatures bois avec remplissage.
1.2.2.1 Phénomènes à reproduire
La ﬁgure 1.8 présente le comportement classique des éléments de structures à ossature en bois
sous chargement quasi-statique monotone croissant (push-over) et quasi-statique oligocyclique.
On ne présente pas de ﬁgure pour le comportement en dynamique, car tous les phénomènes
décrits par la suite sont observables en push-over et en cyclique.
La ﬁgure 1.8(a) permet de distinguer le comportement fortement non linéaire d’un assemblage
métallique, avec une transition élastique–plastique peu claire. Au-delà du pic d’eﬀort, la chute
de résistance est faible, ce qui peut entraîner de grands déplacements au regard des dimensions
de l’élément (30 mm pour une pointe de 3 mm de diamètre). La ﬁgure 1.8(b) présente un essai
de push-over et un essai cyclique sur un mur de contreventement et met en évidence plusieurs
phénomènes :
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Figure 1.8 – Comportement caractéristique à modéliser, [12]
• Le comportement hystérétique des éléments traduit leur capacité à dissiper l’énergie sis-
mique. Ce comportement s’explique par le phénomène de plastiﬁcation de l’acier des
connecteurs métalliques.
• L’endommagement cumulatif explique la diﬀérence entre la courbe enveloppe des boucles
d’hystérésis et la courbe monotone. En eﬀet, chaque cycle entraîne un endommagement
du bois et du métal qui s’ajoute à l’endommagement déjà présent (ﬁgure 1.9(a)). Plus il
y a de cycles, plus la courbe enveloppe s’éloignera de la courbe monotone en entraînant
un décalage du déplacement à force maximale dm (ﬁgure 1.9(b)), nommé cap degradation
dans la littérature (Ayoub [9]). Ceci n’est toutefois vrai que dans une certaine mesure, car
pour des cycles répétés à amplitude constante, l’endommagement atteindra son maximum
après trois à cinq cycles (Karacabeyli et Ceccotti [92]). Cet endommagement maximum ne
sera alors dépassé que lorsque le chargement atteindra des cycles d’amplitudes supérieures.
• La dégradation de la raideur de charge K5 correspond au fait que plus les amplitudes sont
grandes, plus la raideur de charge d’un cycle est faible. La ﬁgure 1.9(c) fait apparaître les
raideurs de charge aux ie cycle K5,i pour mettre en évidence ce phénomène.
• La dégradation de la raideur de déchargeK4 correspond au fait que plus les amplitudes sont
grandes, plus la raideur de décharge d’un cycle est faible. La ﬁgure 1.9(d) fait apparaître
les raideurs de décharge aux ie cycle K4,i pour mettre en évidence ce phénomène.
On ne se penche ici que sur les lois de comportement hystérétique. Il existe aussi des lois de
comportement non linéaire monotone, on peut notamment citer Foschi [63], Gupta et Kuo [74] et
Kasal et Leichti [94], mais ces lois ne sont pas adaptées pour l’étude temporelle du comportement
sous sollicitations sismiques. Dans la suite, on distingue les lois phénoménologiques des lois
mécaniques.
• Lois phénoménologiques : lois empiriques développées pour reproduire un comporte-
ment (évolution force-déplacement par exemple) connu. La plupart des lois phénoméno-
logiques sont formulées par des paramètres d’entrée et un ensemble de règles détermi-
nant les trajets de chargement et de déchargement. Néanmoins, des approches analytiques
existent. Elles sont formulées par des paramètres d’entrée et des équations mathématiques
dont la résolution fournit en général la force résistante pour un déplacement donné. Le
principe de ces lois est de caler les paramètres d’entrée de manière à reproduire le com-
portement voulu. On notera que les lois phénoménologiques sont de loin les plus utilisées
pour l’étude de structures à ossature en bois sous sollicitations sismiques.
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Figure 1.9 – Eﬀets de l’endommagement sur le comportement d’un élément de structure à
ossature en bois, [12]
• Lois mécaniques : lois théoriques qui s’attachent à modéliser les causes pour reproduire
les eﬀets. Dans le cas des structures en bois, cela consiste par exemple à modéliser ﬁnement
un clou et à prendre en compte les caractéristiques de l’acier et tous les phénomènes
mécaniques se produisant dans la liaison (écrasement du bois, arrachement du connecteur,
ﬂexion du connecteur, etc.). La bonne modélisation de tous ces phénomènes, à partir de
paramètres strictement physiques, permet alors la prévision du comportement de la liaison.
Le tableau 1.2 propose une comparaison synthétique des principales lois de comportement
existantes. Pour plus de détails, consulter le travail de Boudaud [12]. On observe que si les
qualités de modélisation des lois sont diﬀérentes, il en va de même pour leur complexité de mise
en œuvre. Le choix d’une loi pour la réalisation d’une étude dépend de ces deux paramètres. Les
lois les plus simples en terme de mise en œuvre, comme celle de Ceccotti et Vignoli [22], qui ne
prennent pas en compte les phénomènes d’endommagement, sont utilisées pour des études où la
qualité de modélisation fournie est suﬃsante et où les calculs sont longs et nombreux (Ceccotti et
Sandhaas [21], Schädle et Blass [132]). Les deux lois fournissant les meilleurs résultats (BWBN et
Humbert) sont aussi les plus complexes à mettre en œuvre. La principale diﬀérence entre ces deux
dernières est la capacité de la loi de Humbert à modéliser des comportements dissymétriques.
A notre connaissance, la loi BWBN ne le permet pas.
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Courbe enveloppe Courbe d’hystérésis Endommagement
Foschi [64]
Comportement non
linéaire du bois
et hystérétique de
l’acier
Endommagement de l’acier et
du bois modélisé par une re-
présentation mécanique des
phénomènes
Q-Pinch [90]
Fonction exponen-
tielle
Bi ou trilinéaire selon
l’amplitude
Pas de prise en compte de
l’endommagement
Ceccotti [22] Trilinéaire Trilinéaire
Pas de prise en compte de
l’endommagement
Ayoub [9] Trilinéaire Trilinéaire
Endommagement de la force,
des raideurs de charge et de
décharge et décalage de la po-
sition du pic d’eﬀort en fonc-
tion de l’énergie dissipée
EPHM [119]
Deux fonctions expo-
nentielles
Deux fonctions expo-
nentielles
Endommagement non cumu-
latif
Collins [27]
Fonction exponen-
tielle + Linéaire en
post-pic
Deux fonctions expo-
nentielles
Endommagement en force en
fonction de la force au pic pré-
cédent
Humbert [85]
Linéaire + Polyno-
miale + Bilinéaire en
post-pic
Polynomiale
Endommagement cumulatif
des forces et des raideurs en
fonction de l’historique de
chargement en déplacement
ou en force
BWBN [146]
Forme exponentielle
de la solution du pro-
blème analytique
Forme exponentielle
de la solution du pro-
blème analytique
Endommagement en force
basé sur l’énergie dissipée
Table 1.2 – Comparaison synthétique des lois de comportement hystérétique, [12]
1.2.2.2 Loi de Humbert
La loi de Humbert [85] a été développée avec l’objectif de modéliser n’importe quel assemblage
bois-bois par connecteur métallique sous chargements quasi-statique et dynamique. La plupart
des lois citées dans le tableau 1.2 ne satisfont pas cette condition par la non prise en compte de
l’endommagement ou des comportements dissymétriques. C’est pour cette raison que cette loi a
été choisie pour la modélisation numérique des structures visées dans cette thèse. On présente
donc dans cette partie la loi de comportement de manière détaillée.
Présentation générale de la loi
La ﬁgure 1.10 présente la loi de comportement unidimensionnelle sous forme d’une courbe force-
déplacement. Elle se compose d’une courbe modélisant le comportement sous chargement mo-
notone croissant et de boucles d’hystérésis. La courbe monotone comporte une branche linéaire
élastique (0), suivie par une branche polynomiale (1) s’étendant jusqu’au pic d’eﬀort, à la suite
duquel un comportement adoucissant est modélisé par deux pertes de rigidité consécutives, cor-
respondant respectivement à deux branches rectilignes (2) et (3). La rupture mécanique du
système modélisé intervient pour des déplacements s’étendant au-delà de la branche (3).
Les cycles d’hystérésis sont décrits par 2 branches numérotées (4) et (5) et limitées d’une part
par la courbe enveloppe (déduite de la courbe monotone) et d’autre part par l’axe des abscisses.
Ces délimitations entre les diﬀérentes branches de la loi sont signalées par des points sur la
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Figure 1.10 – Loi de comportement semi-rigide 1D, [85]
ﬁgure 1.10. Aﬁn de conserver un modèle polyvalent, les comportements en traction (positif) et en
compression (négatif) sont supposés diﬀérents, de sorte que les paramètres de la courbe monotone
sont dupliqués en deux ensembles signalés par les exposants + (traction) et – (compression). En
l’absence d’indice explicite, on se réfère indiﬀéremment aux deux directions de chargement.
Détail des branches
Branche (0) : élasticité linéaire initiale
Nécessaire lors de très petits déplacements pour assurer la convergence rapide du calcul, la
branche linéaire élastique est limitée par les déplacements d < d+y en traction et d > d
−
y en
compression. Elle peut être parcourue dans les 2 sens, mais une fois sorti de cette branche (pour
d > min|d+y ,d−y |), il n’est plus possible d’y revenir. En règle générale, on limite dy à des valeurs
très faibles car l’étendue du comportement élastique linéaire des connecteurs métalliques dans
les structures bois est diﬃcile à quantiﬁer sur les essais expérimentaux, le comportement deve-
nant très rapidement non linéaire (pas de limite franche entre linéaire et non linéaire).
Branche (1) : chargement jusqu’au pic d’effort
Branche activable en traction et compression, uniquement dans le sens de charge (augmentation
du déplacement et de la force). Elle est activée depuis la branche (0) (dépassement de la limite
élastique en déplacement : dy). Elle est également activée lors d’une recharge dépassant le pré-
cédent maximum depuis la branche (5).
Branche (2) : première perte de rigidité
Branche activable depuis la branche (1) lors d’un chargement dépassant d1, ou lors d’une re-
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charge dépassant le précédent maximum depuis la branche (5).
Branche (3) : seconde perte de rigidité
Branche activable depuis la branche (2) lors d’un chargement dépassant d2, ou lors d’une re-
charge dépassant le précédent maximum depuis la branche (5).
Branche (4) : Décharge non linéaire élastique
La branche (4) modélise une décharge non linéaire élastique des boucles d’hystérésis (Figure 1.11).
Pour une décharge initiée depuis l’une des branches (1), (2), (3), ou (5), on déﬁnit dpk comme le
déplacement maximal (en valeur absolue) atteint au pas de temps tn avant l’initiation de cette
décharge. C’est le déplacement au pic, mais ce n’est pas forcément le déplacement maximal dmax
sur toute l’histoire du chargement. La branche (4) de décharge (qui est activée à tn+1) s’étend
alors du dernier pic (à l’abscisse d = dpk) jusqu’à l’intersection avec l’axe des abscisses à d = dc.
La valeur de la force à d = dpk est notée Fpk. Elle est déterminée lors de la charge précédente sur
l’une des branches (1), (2), (3), ou (5), par une homothétie de la courbe monotone (eq. 1.17).
Figure 1.11 – Déﬁnition des boucles d’hystérésis, [85]
Fpk = (1−D)Fmono (1.17)
Fmono est la force calculée à partir du déplacement courant sur la courbe monotone (courbe
composée des branches (0), (1), (2) et (3)), et D un coeﬃcient d’endommagement scalaire pour
la partie concernée (traction ou compression). Ce coeﬃcient, initialement égal à 0, est mis à
jour uniquement au premier pas de temps tn+1 pour lequel un changement de sens est détecté
(changement de signe de la force), en utilisant la formule suivante :
∆D = Dn −Dn+1 = η(Dn −D∞) (1.18)
Dn+1 représente le nouveau coeﬃcient d’endommagement à partir du pas de temps tn+1
pour lequel il y a désormais décharge (∆d < 0), Dn le coeﬃcient précédent jusqu’au pas de
temps tn pour lequel il y avait encore charge (∆d > 0), D∞ l’endommagement théorique pour
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un nombre inﬁni de cycles, et η un coeﬃcient contrôlant l’inﬂuence des cycles sur l’endomma-
gement. La limite d’endommagement D∞ est calculée à partir de la force ou du déplacement
maximal en fonction du modèle d’endommagement souhaité. En règle générale, on préfère le
modèle en déplacement. On constate ainsi qu’à chaque cycle la boucle d’hystérésis courante est
endommagée (force maximale inférieure en valeur absolue) par rapport à la précédente : on a un
endommagement cumulatif à toutes les boucles. La valeur de η est déterminée d’après les essais
expérimentaux.
Le modèle d’endommagement en force suppose que l’évolution de D∞ est liée à celle de la
force maximale Fmax atteinte au cours de l’histoire du chargement par une loi puissance de
paramètres AC et AR. Le modèle en déplacement est analogue et suppose que cette évolution
est liée au déplacement maximal dmax par une loi puissance de paramètres BC et BR.
D∞ = AC(Fmax)AR ou D∞ = BC(dmax)BR (1.19)
Branche (5) : Recharge non linéaire
La branche (5) est une courbe de Bézier rationnelle allant de (dc; 0) à (dpk;Fpk). Par continuité,
la tangente à l’origine est Kc. La pente au pic correspond à une raideur K5 calculée comme K4
mais avec un coeﬃcient C2 au lieu de C1. Lorsque la recharge dépasse dpk, on passe sur l’une
des branches de charge (1), (2) ou (3) suivant la valeur du déplacement actuel d.
Synthèse des paramètres
Un listing complet des paramètres d’entrée du modèle est présenté ci-dessous. On distingue trois
catégories de paramètres. Les paramètres utilisés pour calibrer la courbe monotone, appelés pa-
ramètres « monotones » par simpliﬁcation, sont des forces, des déplacements et des raideurs qui
déﬁnissent la courbe monotone du modèle. Les paramètres utilisés pour calibrer la courbe des
cycles, appelés paramètres « cycliques » par simpliﬁcation, sont des coeﬃcients qui déﬁnissent
la forme des boucles d’hystérésis. Enﬁn, les paramètres d’endommagement sont des coeﬃcients
qui déﬁnissent la loi puissance et l’incrément d’endommagement à chaque nouveau cycle.
Paramètres monotones
• dy : Limite élastique.
• d1 : Déplacement à force maximale de la courbe monotone.
• d2 : Déplacement limite de la première phase post–pic
• du : Déplacement ultime de la courbe monotone.
• K0 : Raideur initiale de la courbe monotone.
• F1 : Force maximale de la courbe monotone.
• K1 : Raideur tangente au point (d1 ;F1).
• K2 : Première raideur post-pic.
• Ku : Seconde raideur post-pic.
• V1 : Premier rapport des pondérations de Bézier pour la branche (1).
• W1 : Second rapport des pondérations de Bézier pour la branche (1).
Paramètres cycliques
• C1 : Coeﬃcient déﬁnissant la raideur de décharge K4.
• C2 : Coeﬃcient déﬁnissant la raideur de charge K5.
• C3 : Coeﬃcient déﬁnissant la raideur à force nulle Kc.
• C4 : Coeﬃcient déﬁnissant l’abscisse à force nulle dc.
• V4 : Premier rapport des pondérations de Bézier pour la branche de déchargement.
• W4 : Second rapport des pondérations de Bézier pour la branche de déchargement.
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• V5 : Premier rapport des pondérations de Bézier pour la branche de chargement.
• W5 : Second rapport des pondérations de Bézier pour la branche de chargement.
Paramètres d’endommagement
• AC : Coeﬃcient multiplicateur de la loi d’endommagement en force.
• AR : Puissance de la loi d’endommagement en force.
• BC : Coeﬃcient multiplicateur de la loi d’endommagement en déplacement.
• BR : Puissance de la loi d’endommagement en déplacement.
• η : Coeﬃcient agissant sur l’incrément d’endommagement entre chaque cycle.
Le nombre de paramètres (24), tel que présenté ci-dessus, est élevé. Néanmoins, le calage de
la loi est relativement simple et rapide. En eﬀet, les pondérations de Bézier (V 1, W1, V 4, W4,
V 5 et W5), ﬁxées à 1 par défaut, n’ont généralement pas besoin d’être modiﬁées. L’endomma-
gement est soit fonction des forces (AC et AR), soit des déplacements (BC et BR). Il est donc
nécessaire de caler un seul des deux couples de paramètres. Il reste ainsi 15 paramètres, dont 9
(les paramètres monotones), sont identiﬁés directement sur une courbe monotone expérimentale.
Les paramètres cycliques (C1, C2, C3 et C4) peuvent être estimés, en première approche, à par-
tir de l’observation d’une courbe cyclique expérimentale. Les paramètres restants sont identiﬁés
par comparaison des résultats expérimentaux et numériques, et modiﬁcation des paramètres,
jusqu’à une concordance satisfaisante.
1.3 Conclusion
Ce chapitre a résumé dans une première partie les principes réglementaires de la dynamique
des structures et les méthodes de calcul existantes. On a ainsi pu voir que seule une analyse
temporelle permettait de prendre en compte de manière rigoureuse tous les eﬀets de l’aléa sis-
mique dont font partie les phénomènes globaux et locaux. La diﬃculté relative à cette méthode
est le compromis nécessaire dans la précision de modélisation de la structure, permettant de
reproduire correctement son comportement réel, aﬁn de ne pas obtenir des temps de calculs
prohibitifs. À cet égard, la seconde partie traite de l’approche multi-échelles, qui est un moyen
eﬃcace utilisé pour le calcul dynamique des ossatures bois modernes, et décrit la loi non-linéaire
utilisée pour représenter leur comportement hystérétique ainsi que celui de leurs assemblages.
Les bâtiments à ossature bois modernes ont donc déjà fait l’objet de plusieurs études com-
plètes qui ont été validées expérimentalement jusqu’à l’échelle du bâtiment complet (Folz et
Filiatrault [59], Folz et Filiatrault [60], Van de Lindt et al. [142] et Xu et Dolan [147]). La
connaissance de leur comportement devient donc précise et les codes de construction permettent
déjà de les mettre en œuvre. Ce constat n’est cependant pas valable pour les ossatures bois
avec remplissage dont les études expérimentales et numériques sont peu nombreuses. Cepen-
dant les similarités de comportement observées entre ces deux typologies permettent d’utiliser
des méthodes de calcul similaires pour l’analyse de la vulnérabilité sismique. Le chapitre sui-
vant s’attache donc à analyser la littérature existante relative à ces études expérimentales et
numériques.
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Chapitre 2
Ossature bois avec remplissage
Ce chapitre fait un descriptif des études existantes sur les ossatures bois avec remplissage.
La première partie concerne l’analyse du bâti in-situ (souvent postsismique) permettant de tirer
des conclusions empiriques sur le comportement parasismique de ces structures. La seconde
analyse les études expérimentales existantes et la dernière traite des travaux de modélisations
numériques.
2.1 Bâti existant
2.1.1 Répartition des différents types d’ossature bois avec remplissage
Les ossatures bois avec remplissage se retrouvent sous diﬀérentes formes partout à travers
le monde (cf. ﬁg. 2.1). Leur existence est très ancienne. Gurpinar et al. [75] parlent de plusieurs
millénaires, trouvant son origine durant la période des états Néo-Hittites (Nord de la Syrie et
Sud de la Turquie) où l’on utilisait déjà des ossatures bois avec remplissage en adobes. En
Italie, durant l’époque romaine, la fouille d’un site archéologique, situé à Herculaneum, permit
de découvrir un bâtiment de deux niveaux à ossature bois avec remplissage. Cette typologie de
structure fut répertoriée sous le nom de Craticii ou Opus Craticium par Vitruvius (Langenbach
[99]). L’utilisation étendue de cette typologie sur la planète s’explique principalement par le coût
de sa construction réduit grâce à la facilité d’accès aux matériaux qui la composent, pour son
esthétique et/ou pour la recherche d’une résistance accrue face à l’aléa sismique. Il est également
reconnu que ces structures ont une résistance plus importante que celles sans ossature bois (cf.
6.1, Arêde et al. [6] et Dogangun et al. [38]).
La ﬁgure 2.1, s’inspirant du travail de Caimi [15], indique la répartition des principaux types
d’ossature bois avec remplissage à travers le monde. La liste n’est pas exhaustive, par exemple,
on retrouve dans tous les pays d’Europe les bâtiments à colombage portant un nom diﬀérent
selon leur origine (colombage en France, half-timbered en Angleterre, fachwerkbau en Allemagne,
Casa baraccata ou Casa intelaiata en Italie, etc.). De même, une technique équivalente à celle
utilisée pour construire les maisons de type Bahareque, appelée taquezal, peut être retrouvée en
Amérique centrale (Gutierrez [76] Copani [31]).
On peut voir que certaines techniques se situent dans des zones de sismicité très faible (Brésil,
Suède, Espagne) laissant à penser que les raisons de leur mise en œuvre relèvent seulement de la
facailité d’accès aux matériaux locaux, d’un désir d’esthétique de l’habitant pour son logement
et/ou de l’amélioration de la capacité portante de la structure grâce au remplissage. À défaut
d’information historique à ce sujet, c’est néanmoins cette perception qui est prédominante dans
la littérature (Dutu et al. [46] ou Copani [31]). La ﬁgure 2.2 illustre cela par la répartition
de ces systèmes constructifs en Europe suivant trois familles diﬀérentes : les bâtiments conçus
pour résister au séisme (structures du Portugal, d’Italie, de Grèce et de Turquie), ceux conçus
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seulement pour reprendre les charges gravitaires mais possédant un système permettant de
reprendre les eﬀorts horizontaux (structures d’Espagne, et d’Allemagne) et enﬁn ceux conçus
pour ne reprendre que les charges gravitaires sans système permettant de reprendre les eﬀorts
horizontaux. À la vue de telles structures, la volonté de construire parasismique du maître
d’œuvre est attestée par les paramètres suivants : la présence de contreventement, permettant de
reprendre les eﬀorts horizontaux, et la symétrie du bâtiment, permettant d’éviter les phénomènes
de torsion. Certaines ossatures présentes dans des zones à risque sismique faible comme celles
d’Allemagne font toutefois exceptions (contreventement et symétrie, Dutu et al. [46]).
2.1.2 Observation du comportement des ossatures bois avec remplissage
Les constructions traditionnelles à ossature bois avec remplissage ont fait preuve d’un com-
portement remarquable lors des récents séismes importants (Turquie 1999, Grèce 2003, Cache-
mire 2005 et Haïti 2010) durant lesquels elles n’ont souvent subi que quelques dommages. En
comparaison, la réponse aux secousses sismiques des nouvelles constructions en maçonnerie de
parpaings ou en béton armé, a été mauvaise voire catastrophique (Haïti 2010), ceci est due à
une qualité médiocre de la construction ou des matériaux. En eﬀet, bâtir une telle structure
dont la mise en œuvre respecte les codes de construction a un coût relativement élevé rendant
ces techniques constructives modernes inaccessibles à la majeure partie des populations locales
(Tobriner [138], Makarios et Demosthenous [107], Langenbach [100], Audefroy [8]).
Ces typologies traditionnelles ont fait l’objet de nombreuses études architecturales et/ou
analyses post-sismiques visant à comprendre et/ou évaluer leur comportement parasismique. En
voici une liste descriptive :
• Les structures himis (ﬁg. 2.3(a)) et bagdadi (ﬁg. 2.3(b)) ([37], [38], [69] et [116]) : les
premières sont composées d’une ossature contreventée dont le remplissage peut être com-
posé de briques, de pierres ou d’adobes. Les secondes sont composées d’une ossature bois
contreventée liée en surface (faces intérieures et extérieures) par un réseau de liteaux ser-
vant de support pour un mortier de terre éventuel. L’intérieur de l’ossature peut être
rempli d’un matériau léger comme des morceaux de bois. La technique bagdadi permet
notamment de réaliser des bâtiments plus légers ayant une résistance sismique supérieure
à ceux construits par la première méthode. En revanche, elle est plus sensible aux attaques
naturelles et consomme davantage de bois au détriment de matériaux qui peuvent être
plus facilement accessibles (pierres et terre). Elle était donc moins utilisée. Les structures
himis et bagdadi se sont répandues de manière importante entre le 15e et le 19e siècle à la
suite de nombreux séismes qui ont touché la Turquie. Elles ont ensuite été interdites par le
gouvernement à cause de plusieurs incendies meurtriers mais ont été récemment réintro-
duites en raison de leur comportement sismique intéressant. Ces structures ont également
fait l’objet d’études expérimentales, et numériques dans le cas des ossatures himis ([4] et
[73]).
• Les structures Dhajji-Dewari (ﬁg. 2.3(c)) et Taq (ﬁg. 2.3(d)) ([133], [97] et [101]) : la pre-
mière correspond à une ossature bois contreventée avec un remplissage à base de briques,
terre et/ou pierres. Dhajji-Dewari est un terme provenant du perse signiﬁant « mur capi-
tonné d’un patchwork ». En eﬀet, les contreventements peuvent être un réseau de barres
en bois positionnées de biais avec un angle aléatoire subdivisant ainsi le remplissage en
un patchwork de maçonnerie. La seconde, est un système composite bois-maçonnerie dans
lequel le bois ne joue qu’un rôle structurel pour la reprise d’eﬀorts horizontaux. En eﬀet,
la maçonnerie est séparée de manière régulière dans le sens de la hauteur par des échelles
en bois horizontales qui créent une interface permettant de dissiper l’énergie en cas de
mouvement de la maçonnerie soumise à des eﬀorts horizontaux et ainsi de limiter la ﬁs-
suration de la maçonnerie. Ce système ne constitue donc pas une ossature bois remplie
mais il est intéressant de citer cet exemple car les deux typologies cohabitent de manière
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Figure 2.1 – Systèmes à ossatures en bois dont la conception prend en compte les besoins
locaux et dans la plupart des cas les aléas naturels
Fond de carte : exposition « Volcans, Séismes, tsunamis, vivre avec le risque » – Palais de la
découverte – Du 12 octobre 2007 au 11 mai 2008
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Building designed to be earthquake resistant
Building designed to bear only gravity loads, but with a system that can also carry horizontal forces
Building designed to bear only gravititational forces, but no earthquake resistant
Figure 2.2 – Cartographie de l’accélération maximale du sol avec une probabilité de
dépassement de 10% sur une période de retour de 50 ans, Dutu et al. [46]
équilibrée au Cachemire. Les ossatures bois avec remplissage du Cachemire sont mention-
nées dans les textes dès le 12e siècle. Elles ont ensuite évolué pour devenir les principaux
systèmes utilisés : Dhajji-Dewari et Taq. Le premier a fait l’objet d’études expérimentales
et numériques (cf. paragraphe 2.2 et 2.3).
• Les structures Bahareque et Taquezal (ﬁg. 2.3(e)) ([76] et [98]) : composées d’une ossature
mixte bambou-bois, leur principe constructif est proche de la technique bagdadi décrite
précédemment. Des lattes de bambou forment une cage autour de l’ossature contreventée.
Cette cage peut être remplie ou simplement enduite d’un torchis appelé cagajón réalisé à
base de terre et de crottin de cheval. Le ciment a tendance à remplacer le cagajón. Ce type
de constructions est largement utilisé dans les milieux ruraux depuis l’époque coloniale
(Équateur, Colombie, Amérique centrale) et existe encore dans les milieux urbains dont
l’âge de certains bâtiments dépasse le siècle. Ceci montre clairement la bonne tenue au
temps et aux séismes des Bahareque. Ces structures ont fait l’objet d’études expérimentales
([70]).
• Les structures Adobe-Quincha (ﬁg. 2.3(f)) ([34] et [98]) : le rez-de-chaussée est constitué
d’une maçonnerie d’adobes alors que les étages supérieurs sont composés par le système
quincha identiﬁable par son ossature bois contreventée remplie de briques ou couverte de
branchages recevant un enduit de terre et de gypse. Il est intéressant de remarquer le
système de contreventement original en forme de Y présent dans certaines constructions
(cf. ﬁg. 2.1). Cette typologie, spéciﬁque au Pérou, dont un vestige du site archéologique de
Caral témoigne de 5000 ans d’existence, n’est plus utilisée aujourd’hui malgré la présence
de certains de ces bâtiments dans les centres villes.
• Les gingerbread (ﬁg. 2.3(g)) ([102] et [123]) : ces structures hybrides typiques d’Haïti
existent depuis le début du 20e siècle. Il existe trois principales techniques constructives :
– Ossature bois contreventée sans remplissage.
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– Colombage.
– Murs porteurs en maçonnerie de briques ou de pierres liées par un mortier de terre/chaux.
LesGingerbread furent ensuite interdites par le gouvernement qui n’autorisa que la construc-
tion de bâtiments en maçonnerie, béton armé ou métal aﬁn d’éviter les incendies. Des
informations complémentaires sont données dans le paragraphe 3.2.
• Les kay (ﬁg. 2.3(h)) ([8] et [35]) : composées d’une ossature bois avec remplissage, ces
maisons sont typiques des milieux ruraux d’Haïti et sont toujours utilisées actuellement.
Une description plus complète de cette typologie est faite dans le paragraphe 3.2.
• Les structures Grecques au système porteur dual (ﬁg. 2.3(i)) ([93], [107], [136] et [145]) :
système traditionnel, développé avant le 20e siècle sur l’île de Lefkada (la plus sujette
à l’aléa sismique), dont la structure du premier niveau permet de reprendre les charges
gravitaires par le mur en maçonnerie puis par le second mur à ossature bois en cas d’ef-
fondrement du premier. Les niveaux supérieurs sont composés d’une ossature bois avec
remplissage. Le sol étant de mauvaise qualité, des nappes de troncs d’arbre sont super-
posées en trois couches dont les espaces sont remplis par un mortier (sable, pierres et un
liant hydraulique), le tout formant une assise correcte pour le bâtiment. La capacité pa-
rasismique d’un tel système n’a pas pu être prouvée mais pourrait posséder un potentiel
de dissipation d’énergie intéressant.
• Les structures Pombalino (ﬁg. 2.3(j)) ([126] et [110]) : ces structures ont été conçues suite
à la dévastation du centre-ville de Lisbonne par le séisme de 1755 et le tsunami qui suivit.
Le premier ministre de l’époque, le marquis de Pombale, fut chargé de reconstruire la ville
aussi vite que possible. Il délégua à un groupe d’ingénieurs la conception d’une structure
résistante à l’aléa sismique. Basé sur le savoir-faire de l’époque et sur l’analyse du bâti
ayant résisté aux catastrophes naturelles de 1755, les bâtiments de type Pombalino furent
développés. Leur assise est réalisée par des pieux de 1,5 m de longueur plantés dans le
sol. Le premier niveau ainsi que les façades extérieures du bâtiment sont composés d’une
maçonnerie de pierres. Ces parois sont renforcées par une ossature bois tridimensionnelle,
appelée gaiolina (cage), composée des planchers et des murs, appelés murs frontal, qui sont
remplis par une maçonnerie mixte (pierres et/ou tuiles et mortier).
• Les structures baraccata et intelaiata (ﬁg. 2.3(k)) ([130] et [137]) : ces systèmes traditionnels
existent en Italie depuis la ﬁn du 14e siècle. À la suite du séisme de Calabre de 1783, elles ont
été intégrées dans les codes de construction en tant que solution parasismique. L’ossature
bois des bâtiments baraccata et intelaiata est contreventée par des croix de Saint-André. Le
premier est ensuite rempli alors que pour le second, des murs de maçonnerie sont construits
autour de l’ossature bois.
Les connexions de toutes ces structures traditionnelles sont réalisées à partir d’assemblages
mi-bois ou cloués.
Pour chacune de ces constructions, les observations post-sismiques concluent systématique-
ment à une résistance remarquable face à l’aléa sismique. C’est d’autant vrai pour les zones
où les constructions modernes subissent de lourds dommages généralement occasionnés par une
absence de conception et par une mauvaise réalisation.
Les cas d’eﬀondrement de ces ossatures avec remplissage sont presque toujours justiﬁés par
un manque d’entretien de la part du ou des propriétaires. Ces observations récurrentes ont
tendance a promouvoir leur utilisation dans les projets de construction actuels mais ces structures
restent cependant encore peu utilisées, excepté dans les milieux ruraux. Ceci peut s’expliquer
par plusieurs raisons :
• Le peu de données scientiﬁques disponibles, ayant pour conséquences directes :
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– L’absence de code de construction ne permettant pas de garantir un bâtiment sûr sur
le plan de la sécurité.
– La manque de preuves des performances parasismiques des constructions tradition-
nelles souﬀrant parfois d’une image de « fragilité » et de pauvreté.
• La sensibilité des ossatures bois aux incendies et aux attaques d’insectes.
• L’entretien nécessaire, dans le temps, des constructions traditionnelles (bois, assemblages,
enduits, etc.).
Aﬁn de promouvoir la construction de ces ossatures bois traditionnelles avec remplissage, il
est donc primordial de développer des programmes de recherche qui permettraient de palier le
manque d’informations et d’apporter des améliorations signiﬁcatives (Audefroy [8], Dutu et al.
[46], Gutierrez [76] et Langenbach [100]) comme cela a été réalisé pour les structures modernes.
Les parties 2.2 et 2.3 font donc l’état de l’art de la recherche sur ce type de structures.
2.2 Travaux expérimentaux
Cette partie fait l’état de l’art existant sur les travaux expérimentaux portant sur l’étude
du comportement parasismique des ossatures bois avec remplissage. Comme le montre la ﬁgure
2.1, seuls quatre systèmes constructifs font l’objet de telles études :
• Les structures type pombalino : des tests quasi-statiques oligocycliques ont été réalisés à
l’échelle :
– D’une cellule élémentaire 1, avec ou sans remplissage (Ferreira et al. [53]).
– D’un mur réduit, (Vasconcelos et al. [143] and Cruz et al. [33]).
– Du mur complet (Meireles et al. [110] and Poletti et Vasconcelos [124]).
Le but était de mener une analyse empirique paramétrique du comportement hystérétique
des structures frontal et de développer des modèles numériques. La recherche relative au
comportement des murs frontal est motivée par le besoin de rénovation des bâtiments
historiques dont ils contreventent la structure.
• Les structures type dhajji-dewari : des essais quasi-statiques oligocycliques ont été réalisés
à l’échelle du mur et des connecteurs. Les objectifs étaient également de réaliser une étude
paramétrique relative à leur comportement hystérétique et de développer des modèles
numériques. De plus, une campagne expérimentale à l’échelle des assemblages a été menée
aﬁn de permettre le développement d’une modélisation simpliﬁée. (Ali et al. [5]).
• Les structures type maso : des essais quasi-statiques oligocycliques ont été réalisés à
l’échelle du mur sur diﬀérentes conﬁgurations représentatives des Dolomites dont certaines
ont été améliorées par une modiﬁcation des connecteurs métalliques. Les objectifs étaient
également de mener une étude paramétrique relative à leur comportement non-linéaire et
de développer un modèle numérique simpliﬁé. (Ceccotti et al. [18]).
• Les structures type kay mur : sur la base de ces structures, un modèle amélioré a été
conçu et est analysé dans le cadre de cette thèse (cf. 3). Une approche multi-échelles
a été développée (assemblage, cellule élémentaire, mur, maison). A chaque échelle, des
essais quasi-statiques monotones, cycliques, oligocycliques et dynamiques ont été réalisés.
Les objectifs étaient multiples : étude paramétrique aux échelles de l’assemblage et de la
cellule élémentaire, analyse empirique du comportement hystérétique à chaque échelle et
validation du modèle simpliﬁé par macroélément à l’échelle du mur et de la maison.
1. Elément de structure composant le mur, cf. chapitre 7
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(a) Himis, [98] (b) Bagdadi, [116] (c) Dhajji-dewari, [116]
(d) Taq, [116] (e) Bahareque et Taquezal, [77] (f) Quincha, (T. Joﬀroy)
(g) Gingerbread, [102] (h) Kay mur, [35] (i) Porteur dual, [93] et [107]
(j) Pombalino, [110] (k) Intelaiata, [137]
Figure 2.3 – Ossatures bois avec remplissage – Systèmes constructifs existants
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Le travail réalisé sur les trois premiers systèmes constructifs est présenté ci-dessous. Les
travaux, portant sur les structures améliorées des systèmes kay mur, sont développés dans ce
mémoire et présentés dans la partie II.
2.2.1 Présentation des études expérimentales
À partir des données disponibles dans la littérature, cette partie détaille pour deux échelles
d’étude diﬀérentes (cellule élémentaire, mur de contreventement) :
• La conﬁguration des essais.
• Les principes constructifs des ossatures bois avec remplissage (pombalino, dhajji-dewari et
maso)
• Les paramètres étudiés.
2.2.1.1 Cellule élémentaire
Cette étude n’a été réalisée que sur les structures pombalino. Le principe est d’étudier une
cellule élémentaire composant le mur complet. L’objectif, quant à lui, est de fournir une base
de données permettant de déterminer les paramètres qui conduiront à la modélisation de la
structure la plus précise possible. Les dimensions de la cellule sont présentées sur la ﬁgure 2.4.
L’ossature est connectée par des assemblages mi-bois maintenus ensemble par des clous mesurant
environ 14 cm de longueur et dont la forme pyramidale possède une base dont l’ordre de grandeur
est 10× 6 mm2. Quatre spécimens vides et trois avec remplissage ont été testés. Sur l’ossature
vide, une charge verticale de 6 kN a été appliquée aﬁn de prendre en compte la présence de
la masse en tête existant in-situ. Dans le cas des structures avec remplissage, ce chargement
vaut 25 kN puisque dans ce cas, la masse en tête est représentative d’une structure remplie. La
particularité de ces essais est l’encastrement des poteaux dans des embases métalliques comme
on peut le voir sur la ﬁgure 2.4(d). En eﬀet, cela empêche la structure de se soulever et donc de
solliciter l’assemblage lisse basse-poteaux en traction alors que c’est son mode de fonctionnement
privilégié. Ce choix pourrait se justiﬁer de deux façons même si cela n’est pas fait par les auteurs :
• Représenter la continuité des poteaux. Cependant, la présence in-situ de contreventement
permet de reprendre l’eﬀort de cisaillement sollicitant le poteau, ce qui n’est pas le cas
dans l’étude de Ferreira et al. [53].
• Appréhender le comportement de la cellule élémentaire en cisaillement sans l’eﬀet de mou-
vement de corps rigide (rocking).
(a) Cellule d’un mur in-
situ
(b) Dimensions de la
structure
(c) Clous améliorant l’adhé-
rence du remplissage
(d) Système de ﬁxation
du poteau
Figure 2.4 – Cellule élémentaire d’un mur frontal, [53] and [62]
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2.2.1.2 Mur
Structure Bombalino, échelle réduite, Vasconcelos et al. [143]
Un mur frontal réel, son système d’assemblage ainsi que les diﬀérentes structures frontal
étudiées, sont présentés dans la ﬁgure 2.5.
Le mur réduit, illustré sur la ﬁgure 2.5(d), mesure 90 cm de haut et 80 cm de large. Les
montants en bois ont tous la même section égale à 7 × 5 cm2. Les assemblages mi-bois des
éléments sont maintenus par tenon et mortaise excepté aux extrémités des diagonales qui sont
simplement en contact grâce à une pointe lardée dans chaque connexion. Les tenons ont une
section de 2× 4 cm2 et une hauteur de 3 cm. Deux types de clous ont été utilisés : l’un avec une
section carrée de 2,1 cm de côté et d’une longueur de 4 cm et l’autre de 3,1 cm de côté et d’une
longueur de 7 cm. Le clou le plus court a été ﬁxé transversalement au cadre aﬁn d’améliorer
l’eﬃcacité des assemblages tenon-mortaise. Quant aux clous longs, ils ont été ﬁxés dans le plan
du cadre pour renforcer le contact entre les diagonales et le cadre. Le remplissage est réalisé avec
des briques de 6 cm d’épaisseur liées à l’ossature bois par un mortier composé de ciment, sable
et chaux selon le ratio 2 : 6 : 3. L’utilisation de ciment est justiﬁée par son emploi fréquent dans
de projets de réhabilitation.
Cette étude comprend neuf essais expérimentaux permettant d’analyser l’inﬂuence sur le
comportement du mur :
• D’un renforcement structurel.
• Du remplissage.
• Du chargement vertical.
Les conﬁgurations testées sont les suivantes :
• Mur vide (UTW) : trois essais réalisés faisant varier le chargement vertical à chaque fois
(25, 43 et 70 kN).
• Mur avec remplissage (ITW) : trois essais réalisés faisant varier le chargement vertical à
chaque fois (70, 80 et 100 kN).
• Mur vide renforcé (RTW) : trois essais réalisés faisant varier le chargement vertical à
chaque fois (43 ,70, 80 et 100 kN).
Structure Pombalino, Meireles et al. [110]
Ce mur frontal, que l’on nommera « mur 1 » dans un souci de simplicité, est illustré sur la
ﬁgure 2.5(e). Il est composé de poutres et de poteaux continus connectés ensemble par des as-
semblages mi-bois visibles sur la ﬁgure 2.5(b). Cette ossature est contreventée par des croix de
Saint-André et remplie par une maçonnerie de briques et de tuiles cassées liées par un mortier
de chaux. Les sections des montants en bois sont les suivantes : 16 × 8 cm2 ; 12 × 8 cm2 et
10×7 cm2. Les clous, d’une longueur de 12,5 cm, ont une forme pyramidale dont la base mesure
de 10 × 6 mm2. Ceux utilisés pour lier les diagonales ensemble sont du même type mesurant
7,5 cm de long avec une section de 5 × 5 mm2. Un avant-trou de 7,5 mm a été percé préala-
blement dans les montants horizontaux pour pouvoir monter l’ensemble. Un poids verticale de
30 kN/m a été appliqué sur le mur pour prendre en compte le poids des étages et celui du toit
des constructions réelles.
Structure Pombalino, Poletti et Vasconcelos [124]
Ce mur frontal, que l’on nommera « mur 2 », est illustré sur la ﬁgure 2.5(f). Même s’il pa-
raît très similaire au précédent, des détails techniques diﬀérents ont une inﬂuence notable sur
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la réponse des murs comme nous le verrons dans le paragraphe 2.2.2. Les assemblages mi-bois
connectant les montants horizontaux et verticaux diﬀèrent entre le mur 1 et le mur 2 (cf. ﬁg
2.5(c)). On voit que pour le premier, le poteau est posé hors du montant horizontal et il est
ﬁxé à ce dernier par deux clous. Pour le second, ce même poteau est ﬁxé dans la coupe de la
lisse basse et il est maintenu avec seulement une pointe dont les dimensions sont inconnues.
Autre diﬀérence importante, dans le mur 1, les contreventements possèdent leur inertie faible
(10×7 cm2) dans la direction hors-plan du mur alors que pour le mur 2, ils possèdent leur inertie
forte dans la bonne direction (8× 12 cm2). Les dimensions des autres montants sont également
diﬀérentes comme on le voit sur les ﬁgures 2.5(e) et 2.5(f).
(a) Mur in situ (b) Assemblages du mur, [124] (c) Assemblage
poutre-poteaux :
(haut) : [110],
(bas) : [124]
(d) Le mur testé (avec ou sans
remplissage) à échelle réduite,
[143]
(e) Le mur testé avec remplissage,
[110]
(f) Le mur testé avec remplissage,
[124]
Figure 2.5 – Mur frontal
Mur Dhajji-dewari, Ali et al. [5]
Le mur du type dhajji-dewari, son ossature et son système d’assemblage sont présentés dans la
ﬁgure 2.6. Trois murs ont été construits à partir de trois dimensions de poutres bois diﬀérentes :
10× 10 cm2, 5× 10 cm2 et 2,5× 10 cm2. Les clous servant à connecter les poutres horizontales
supérieures et inférieures mesurent 75 mm de long alors que les autres mesurent 50 mm. Ils sont
tous composés d’un acier doux. Les poutres horizontales sont connectées aux poteaux par des
assemblages tenon-mortaise. La composition du remplissage (ratio pierres/mortier) varie selon
les conﬁgurations de mur testées : 9 : 1, 7 : 3 et sans remplissage. Un poids vertical de 2 kN a
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été appliqué sur le mur pour prendre en compte le poids du toit des constructions réelles.
(a) Mur in situ (b) Plan du mur testé (c) Connexions du mur
Figure 2.6 – Dhajji-dewari wall, Ali et al. [5]
Mur Maso, Ceccotti et al. [18]
Le mur du type maso, son ossature et son système d’assemblage sont présentés dans la ﬁgure
2.7. Les poteaux de cette structure ont une section de 16 × 16 cm2 et sont connectés ensemble
par des assemblages mi-bois maintenus par deux chevilles au lieu des traditionnels clous pyra-
midaux. Les planches de contreventement ont une section de 7 × 16 cm2 et sont simplement
posées à l’intérieur de l’ossature sans connexion. Le remplissage est composé d’une maçonnerie
de pierres concassées liées par un mortier composé de chaux, terre et sable.
(a) in situ wall (b) The wall tested (ﬁlled) (c) The wall
connection
Figure 2.7 – Maso wall, Ceccotti et al. [18]
2.2.2 Résultats des travaux expérimentaux
À partir des données disponibles dans la littérature, cette partie décrit les résultats des essais
quasi-statiques réalisés sur les trois types de structures précédentes. Dans chaque cas, lorsque
c’est possible, les paramètres nécessaires à l’estimation des performances parasismiques de ces
ossatures sont comparés. Ces paramètres sont la ductilité, l’énergie dissipée, le coeﬃcient d’amor-
tissement visqueux équivalent (EVDR, equivalent viscous damping ratio), la force maximale, le
drift et l’inﬂuence du remplissage sur le comportement du mur. Les méthodes de calcul de ces
valeurs sont décrites ci-dessous.
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• Ductilité µ∆ : la ductilité correspond à la capacité du matériau/assemblage/élément/structure
à se plastiﬁer sans se rompre. Cela donne une estimation de la capacité de la structure à
se déformer non-linéairement sans perte signiﬁcative de résistance ou de raideur. De façon
classique, on déﬁnit la ductilité d’une structure comme étant le rapport du déplacement
au pic (∆max) ou à la rupture (∆failure) et le déplacement élastique (∆y) obtenus à partir
du comportement Force-Déplacement de la structure (éq. 2.1).
µ∆ =
∆max
∆y
ou µ∆ =
∆failure
∆y
(2.1)
Le calcul de µ∆ ne s’avère pas trivial car le choix du déplacement limite entraîne des
diﬀérences importantes et la détermination précise de ∆y est souvent diﬃcile à partir
de la courbe expérimentale. Ainsi, il existe plusieurs méthodes permettant de calculer ce
coeﬃcient, utilisant ∆max ou ∆failure et indiquant une façon d’obtenir le déplacement
élastique. Elles sont illustrées dans la ﬁgure 2.8 et résumées dans Muñoz et al. [111] ou
Jorissen et Fragiacomo [89].
(a) Karacabeyli and Ceccotti (b) CEN (c) CSIRO
(d) EEEP (e) Yasumura and Kawai (f) 5% diameter
Figure 2.8 – Méthodes d’analyse classiques utilisées pour la détermination du déplacement
élastique, Muñoz et al. [111]
Muñoz et al. [111] ont calculé la ductilité, selon ces six méthodes, à partir des résultats d’es-
sais de soixante assemblages (plusieurs conﬁgurations) et dix-huit murs. Ils en concluent
que chaque méthode peut avoir des diﬃcultés à estimer une valeur de ductilité réaliste
selon le type de comportement expérimental analysé. La méthode de Yasumura and Ka-
wai semble donner des valeurs plus régulières. Malgré les nombreux cas de surestimations
obtenus à partir de la méthode EEEP (Equivalent Energy Elastic-Plastic, ﬁg. 2.8(d)), elle
est déﬁnit comme la référence dans certains codes de construction (e.g. [51]), ce qui en fait
un outil très utilisé dans la littérature. Il paraît donc pertinent d’utiliser cette dernière et
de conforter les résultats calculés par l’utilisation complémentaire de l’une des méthodes
décrites ci-dessus. Il est intéressant de citer Jorissen et Fragiacomo [89] qui infèrent quant
à eux d’exprimer le concept de ductilité comme un paramètre absolu et non relatif comme
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il l’est actuellement. Selon ces auteurs, les paramètres prépondérants sont le déplacement
à la rupture ou la diﬀérence entre ∆failure et ∆y.
• Énergie dissipée et EVDR : dans un but d’évaluation de la capacité de la structure à dissiper
de l’énergie, le coeﬃcient d’amortissement visqueux équivalent (EVDR) est calculé à partir
des boucles d’hystérésis de la courbe force-déplacement (cf. ﬁg. 2.9) selon l’équation 2.2.
ξeq =
Ed
2π · Ep (2.2)
Static load slip curvecompression
one cycle
tension
F
u
Energy dissipated 
in half cycle: Ed
Available potential 
energy: Ep
Figure 2.9 – Deﬁnition de Ed et Ep pour la détermination de l’amortissement visquex
équivalent (EVDR), EN 12512 [49]
où Ed est l’énergie dissipée. Elle est égale à l’aire de la boucle d’hystérésis. Ep est l’éner-
gie élastique (ou potentielle) égale à la moitié du produit de la force maximale par le
déplacement correspondant.
La valeur moyenne de ξ est calculée pour un déplacement positif et négatif et est résumée
dans les tableaux pour chaque test.
• Force maximale : comme son nom l’indique la force maximale, notée Fmax, est la force
correspondante au pic de la courbe de comportement exprimée à partir de l’eﬀort appliqué
à la structure.
• Drift : dans le cas des essais quasi-statiques à l’échelle du mur, le drift est le rapport du
déplacement en tête du mur divisé par la hauteur du mur. Il s’exprime en pourcentage.
Cette grandeur relative permet de comparer des murs de diﬀérentes hauteurs.
• Inﬂuence du remplissage et ratio de bois : elle peut porter sur la raideur initiale, la ré-
sistance verticale et latérale de la structure. L’impact sur la raideur et sur la résistance
verticale (meilleure répartition des charges) est vrai dans la plupart des cas. L’inﬂuence
sur la résistance latérale dépend du comportement de l’ossature bois : si le treillis formé
par l’ossature bois est indéformable alors le remplissage ne joue aucun rôle. A contrario,
si les contreventements de ce treillis ne sont pas ﬁxés au cadre, tel que c’est le cas pour
les murs maso, le remplissage est indispensable pour assurer le conﬁnement de l’ossature.
Dans la majorité des cas, le comportement de la structure est intermédiaire à ces deux
situations. Le ratio de bois (volume de bois sur le volume total) semble alors être un
indicateur pertinent pour appréhender cette inﬂuence. Cela s’explique par le fait que les
bâtiments sont normalement conçus avec une cohérence structurelle. Par exemple, la di-
mension des connecteurs est, en toute logique, relative à celle de l’ossature bois. Donc si
cette dernière est massive, les assemblages le seront également comme l’illustre la structure
des murs frontal. Ceci n’est toutefois pas généralisable, comme l’illustrent les dimensions
importantes des sections de poutres et poteaux, utilisées pour la réalisation de structures
himis et testées par Aktas et al. [4]. En eﬀet, ces poutres et ces poteaux sont assemblés
seulement par quelques pointes (entre 2 et 6).
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2.2.2.1 Cellule élémentaire
Les expériences à l’échelle de la cellule élémentaire menées par Ferreira et al. [53] permettent
de signiﬁer l’impact du remplissage sur le comportement de la structure soumise à un chargement
vertical et horizontal. Il faut toutefois relativiser ces conclusions étant données les conditions
limites et leurs impacts sur ces résultats.
Les ﬁgures 2.10 illustrent les diﬀérents modes de rupture des spécimens testés. Le tableau
2.1 montre quant à lui les principales valeurs à retenir pour ces essais sur cellule remplie.
Les ruptures fragiles du bois dépeintes par le comportement de ces cellules permettent de
constater que les conditions aux limites de l’essai jouent un rôle prépondérant sur la réponse
de la structure. En eﬀet, encastrer les poteaux de cette manière (2.10) induit un cisaillement
important de ces éléments qui n’existe pas dans la réalité puisqu’il y a une continuité des contre-
ventements au niveau des assemblages. Les connecteurs métalliques semblent surdimensionnés
car ils devraient pouvoir se déformer aﬁn de prévenir ces ruptures fragiles dans le bois. De plus,
expliquer l’augmentation de la rigidité et de la résistance par l’unique présence de remplissage
est discutable puisqu’une part non négligeable de cette augmentation provient de la charge ver-
ticale (cf. Vasconcelos et al. [143] et Poletti et Vasconcelos [124]) nettement plus importante
pour la conﬁguration avec remplissage (25 kN contre 6 kN). En revanche, le remplissage semble
eﬀectivement participer à l’atténuation de l’instabilité hors plan des contreventements.
(a) SR1 : rupture hors-plan des
contreventements
(b) SR2 : rupture du po-
teau en traction
(c) SR3 : rupture du poteaux en
traction dans l’assemblage mi-boit
poteaux-lisse haute
(d) R1 : rupture en cisaillement
du bois dans l’assemblage mi-bois
poteaux-lisse basse
(e) R2 : rupture du poteau en
traction
(f) R3 : rupture du poteau en traction
au niveau de l’embase métallique
Figure 2.10 – Faciès de ruptures des cellules élémentaires sans remplissage (SR) et avec (R),
[53] et [62]
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2.2.2.2 Mur
Les principales valeurs et observations de ces essais sont présentées dans le tableau 2.2. Il
liste les types de connexions utilisées dans les structures et le type d’élément dans lequel est
apparue la rupture. Lorsque les données sont disponibles, il synthétise également les valeurs :
du chargement vertical, du drift, de la ductilité, de l’EVRD et de l’énergie dissipée, atteintes
pour la force maximale Fmax. Les valeurs de Fmax sont diﬀérentes et ne sont pas directement
comparables entre elles à cause des diﬀérences géométriques d’une part et des détails techniques
propres à chaque structure d’autre part. Enﬁn ce tableau informe sur l’inﬂuence exercée ou non
par le remplissage sur le comportement de la structure.
Les observations suivantes peuvent être déduites de ces comparaisons :
• Chargement vertical : Vasconcelos et al. [143] et Poletti et Vasconcelos [124] montrent
que son inﬂuence sur le comportement du mur ainsi que sur le reste des caractéristiques
sismiques présentées plus haut peut être déterminante. Voici les principales conclusions
tirées des essais. Le chargement vertical inﬂuence :
– Le mode de comportement du mur, donc sa capacité de résistance : pour un faible
chargement, le mur a tendance à se déformer en mouvement de corps rigide au lieu
de fonctionner en cisaillement comme c’est normalement prévu lors de sa conception.
L’augmentation de la charge verticale permet au mur d’être davantage sollicité en
cisaillement diminuant ainsi l’eﬀort de traction dans les connexions et augmentant
ainsi la résistance globale de la structure comme le montre la ﬁgure 2.11(a).
– La raideur initiale : la ﬁgure 2.11(b) illustre l’évolution de la raideur initiale en fonc-
tion de la valeur du chargement vertical. Les conclusions concernant la conﬁguration
avec remplissage sont toutefois moins évidentes.
– L’énergie dissipée : la ﬁgure 2.11(c) montre qu’elle augmente lorsque le chargement
vertical augmente.
• Drift : pour chaque structure étudiée, cette grandeur atteinte pour la force au pic varie
entre 1,0 − 2,6%. La faible valeur obtenue pour les murs Dhajji-dewari s’explique par
leur mode de rupture visible sur la ﬁgure 2.12(a). En eﬀet, la faible distance séparant les
pointes de l’extrémité du tenon entraîne une rupture du tenon ne permettant pas d’utiliser
le potentiel de ductilité des connecteurs métalliques.
• EVDR : Le tableau 2.2 indique des valeurs cohérentes entre chaque conﬁguration d’ossature
bois avec remplissage. Ces valeurs sont également cohérentes avec celles des ossatures bois
modernes pour lesquelles, l’ordre de ξ est 15% (Filiatrault et al. [54]). En revanche, pour
les conﬁgurations sans remplissage, Ali et al. [5] a obtenu un EVDR d’environ 7% alors
que le travail de Vasconcelos et al. [143] semble montrer que la présence du remplissage
n’a pas d’inﬂuence apparente sur l’EVDR. De plus, pour ces deux travaux, les auteurs
observent que le remplissage n’a pas ou peu d’inﬂuence sur le comportement global de la
structure.
• Inﬂuence du remplissage : le tableau 2.2 résume les observations et hypothèses relatives à
l’inﬂuence du remplissage sur la raideur initiale et sur la force maximale. Selon Vasconcelos
et al. [143], Ali et al. [5] et Meireles et al. [110], le remplissage n’a pas ou peu d’impact sur
la capacité latérale du mur. Concernant les structures Dhajji-Dewari, cela peut s’expliquer
par les dimensions d’une cellule élémentaire du mur. Elle mesurent 53,8 cm de hauteur et
67,5 cm de large, ce qui correspond à des dimensions de cellule relativement réduites par
rapport à celles du même type de structure, étudié dans le chapitre 6 de ce manuscrit. Son
ratio de bois de 29% reste modéré par rapport à ceux des murs frontal valant 42%, 84%
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et 54% qui peut être un bon indicateur de l’inﬂuence du remplissage. Il est nécessaire de
compléter cet indicateur par une observation précise de l’ossature bois. Les cellules élé-
mentaires des murs frontal ont des dimensions relativement importantes 1,2 m×1,2 m mais
leur ossature est montée à partir d’éléments continus, assemblés à mi-bois, qui permettent
d’assurer le comportement en treillis de ces cellules. Comme abordé précédemment, malgré
le ratio de bois important des murs maso (39%), le remplissage est indispensable dans ce
cas puisqu’il permet de conﬁner les contreventements simplement posés à l’intérieur du
cadre en bois.
Ces observations montrent que malgré les similarités apparentes de ces ossatures bois avec
remplissage et malgré leur bon comportement global sous chargement quasi-statique, leur géo-
métrie et les détails techniques de leur montage rendent leurs réponses structurales diﬀérentes.
(a) Résistance globale du mur en fonction de Fv (b) Raideur initiale en fonction de Fv
(c) Énergie cumulée en fonction du drift pour des
conﬁgurations soumises à diﬀérents Fv
Figure 2.11 – Inﬂuence du chargement vertical (Fv) sur les performances sismiques des murs
à ossature bois, [143]
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(a) Rupture de la connexion basse
du poteau d’extrémité
(b) Décrochement du contrevente-
ment du cadre principal
Figure 2.12 – Mode de rupture est de déformation du mur Dhajji-dewari étudié dans [5]
(a) Représentation schéma-
tique de la déformée de la
structure
(b) Rupture en traction du
tenon
(c) Faibles déformations
de l’assemblage central
Figure 2.13 – Mode de rupture est de déformation du mur frontal étudié dans [143]
(a) Essai 1 : rupture des connexions
hautes mi-bois des poteaux
(b) Essai 1 : rupture des
connexions intermédiaires
mi-bois des poteaux
(c) Essai 2 et 3 : après ren-
forcement des angles, rup-
ture hors-plan du contreven-
tement
Figure 2.14 – Mode de rupture avant et après renforcement du mur frontal étudié dans [110]
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(a) Dû au mouvement de
corps rigide : rupture de la
connexion basse du poteau
d’extrémité
(b) Dû au cisaillement : rup-
ture dans le bois au niveau de
la connexion centrale
Figure 2.15 – Mode de rupture du mur frontal étudié dans [124] dont le comportement se
compose en mouvement de corps rigide et en cisaillement
(a) RP : glissement
hors-plan du remplis-
sage dû à l’abscence de
connexion diagonale-
cadre
(b) RB : grande défor-
mation de l’assemblage
en pied
(c) Sortie d’une brique
et décrochement du
haut du poteau dû au
conﬁnement important
Figure 2.16 – Mode de rupture des murs maso, remplis avec pierres (RP) ou briques (RB),
étudiés dans [19]
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2.3 Travaux numériques
À partir des données disponibles dans la littérature, cette partie décrit les diﬀérentes mé-
thodes numériques utilisées pour l’analyse du comportement sismique des structures à ossature
bois avec remplissage. Ces méthodes peuvent être appliquées à l’échelle du mur ou du bâtiment
et se décomposent en deux types diﬀérents :
• Les méthodes consistant à réaliser une modélisation détaillée de la structure (cf. § 2.3.1).
• Les approches simpliﬁées consistant à modéliser le comportement global d’une structure
par une association d’éléments simpliﬁés décrivant le comportement des sous-structures
qui la composent. Plusieurs noms sont utilisés pour les décrire : modèle de la plasticité
localisée (lumped plasticity approach), méthode du mur équivalent (equivalent frame method
ou wide-column analogy, Donea et Jones [40], Kappos et al. [91], Magenes et Fontana [106]
ou Penelis [122].
Pour chacune de ces études, les observations pertinentes vis-à-vis du développement de l’ap-
proche du travail de thèse (partie II) ont été analysées et résumées dans le présent chapitre.
2.3.1 Modèle détaillé
On entend par modèle détaillé tous travaux numériques visant à modéliser précisément la
réalité : chaque élément de la structure (connexion, bois, remplissage, mortier, etc.) possède une
loi de comportement plus ou moins complexe. Le compromis est généralement le temps et la
précision du calcul nécessaire.
Les travaux de Kouris et Kappos [96] et Hicyilmaz et al. [84], portant sur des ossatures bois
avec remplissage, sont analysés. En eﬀet, les résultats de ces modèles détaillés sont les seuls à
être validés à partir d’essais expérimentaux à l’échelle du mur. Par ailleurs d’autres modèles
détaillés ont été développés, relatifs à ces structures avec remplissage, basés dans presque tous
les cas sur une analyse élastique. Ces travaux concernent les bâtiments Pombalino se situant
principalement dans le centre de Lisbonne (Portugal) (Ramos et Lourenço [126], Cardoso et al.
[17], Bento et al. [10]) et ceux du même type se situant en Grèce sur l’île de Lefkada (Makarios
et Demosthenous [107], Vintzileou et al. [145]) et à Athènes (Tsakanika-Theohari et Mouzakis
[139]).
2.3.1.1 Échelle du mur
Kouris et Kappos [96]
Cette première étude a pour objectif de prédire le comportement d’une structure bois avec
remplissage à partir d’une analyse push-over. Cette étude comporte deux étapes : la première
consiste à modéliser ﬁnement le mur de la campagne expérimentale de Santos [131] dont les résul-
tats sont utilisés pour valider le modèle. La seconde propose une approche simpliﬁée permettant
de reproduire le comportement du mur (cf. paragraphe 2.3.2).
• Le bois est modélisé en traction et compression par un comportement trilinéaire (σ,ǫ)
dont la dernière portion de droite est un plateau, ce qui est très discutable en regard du
comportement fragile du matériau. Son anisotropie est prise en compte selon le critère
de Hill. L’auteur s’est basé sur la norme EN 338 [52] pour déﬁnir les paramètres des
matériaux car en général il n’est pas possible d’eﬀectuer des essais destructifs sur des
structures historiques. Des éléments ﬁnis à quatre nœuds (« qua4 ») comportant chacun
deux degrés de liberté, ont été utilisés en contraintes planes. Le remplissage n’est pas
modélisé mais sa masse est prise en compte indirectement dans celle des diagonales en
bois par l’équation :
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Ainf · γinf +Adiag · γdiag = Adiag · γ′ Où A est l’aire et γ le poids spéciﬁque.
Par ailleurs, le fonctionnement uni-axial du bois prend en compte indirectement les eﬀets
du conﬁnement du remplissage sur l’ossature bois en négligeant les risques de ﬂambement.
• Contact bois-bois : souvent, les connecteurs métalliques des bâtisses anciennes sont cor-
rodés, ils n’assurent plus leur rôle. Pour cette raison, ils ne sont pas pris en compte dans
la présente étude. Ainsi le contact bois-bois est modélisé par une loi de contact Mohr-
Coulomb, avec c = 0 et µ = 0,5, capable de ne transmettre que les eﬀorts de compression
et de cisaillement. Ce qui revient à la loi du frottement de Coulomb de base.
(a) Mur testé, [131] (b) Non déformé (c) Déformé (d) Expérimental/Numérique
Figure 2.17 – Modélisation détaillée d’un mur frontal et comparaison avec les résultats
expérimentaux, [96]
La validation du modèle est réalisée à partir des essais expérimentaux eﬀectués par Santos
[131]. Le modèle reproduit un essai monotone qui est comparé aux essais oligocycliques des
murs frontal. La classe mécanique du bois est C24 mais ses caractéristiques mécaniques prises
en compte sont dégradées aﬁn de considérer l’eﬀet de la durée de chargement et celui du taux
d’humidité sur la résistance de la structure.
Le modèle détaillé estime correctement la raideur initiale ainsi que la résistance ﬁnale de
la structure. En revanche, la forme tri-linéaire de la courbe est incapable de suivre la courbe
enveloppe cyclique des essais expérimentaux. Il est intéressant de noter que la résistance maxi-
male est atteinte car l’eﬀort dans le bois a atteint la contrainte maximale du matériau modélisée
par un plateau. Le bois, ayant atteint sa résistance maximale, peut ainsi se déformer jusqu’à
une valeur trois fois supérieure à son déplacement élastique. Aucune information n’est donnée
concernant la nature de cette contrainte (cisaillement ou compression).
Cette étude ne semble pas pertinente compte tenu de sa diﬃculté de mise en œuvre et des
résultats globaux obtenus. En revanche nous verrons dans le paragraphe 2.3.2 qu’elle permet de
construire un modèle simpliﬁé qui est utilisé à l’échelle du mur puis du bâtiment complet.
Hicyilmaz et al. [84]
Les travaux de Hicyilmaz et al. [84] concernent l’étude du comportement sismique d’un bâti-
ment Dhajji-dewari réel. Elle se découpe en deux parties :
• La première concerne une modélisation détaillée à l’échelle du mur dans laquelle un bench-
mark est réalisé à partir des essais de Ali et al. [5] ainsi qu’une étude paramétrique ana-
lysant l’inﬂuence du chargement vertical et l’inﬂuence de la variation de longueur des
contreventements.
• La seconde concerne la modélisation détaillée de toute la structure.
La modélisation prend en compte les non-linéarités :
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• Des connexions tenon-mortaises (ﬁg. 2.18(a)) par une loi élasto-plastique.
• Des connexions clous (ﬁg. 2.18(b) et 2.18(e)) présentes dans toutes la structure (mur
et toiture) par une loi élasto-plastique parfaite dans la direction de l’arrachement et du
cisaillement. Les caractéristiques des pointes proviennent de la norme anglaise BS 5268-
2 :2002 [14].
• Du frottement remplissage/cadre en bois via une interface rigide 2.18(d).
Le remplissage (ﬁg. 2.18(c)) est modélisé quant à lui par un assemblage de blocs rigides liés
entre eux par l’interface rigide frottante décrite plus haut.
(a) Tenon :
élément dis-
cret avec loi
élasto-plastique
(b) Clou : élément discret avec loi élasto-plastique
parfaite
(c) Remplissage : bloc rigide
(d) Joint de maçonnerie : Interface de
contact avec frottement
(e) Toit : Clou : idem, tôle : élément coque orthotrope élastique
Figure 2.18 – Loi de comportement des diﬀérents éléments de la modélisation d’un bâtiment
dhajji [84]
Le résultat du benchmark relatif au mur est présenté sur la ﬁgure 2.19(b). La raideur initiale
ainsi que la ductilité du mur en cisaillement semblent être bien prédites. En revanche la résistance
globale obtenue par le modèle est environ 50% en dessous de la valeur attendue. Toutefois, c’est
la seule étude qui s’attache à reproduire le comportement cyclique du mur. De plus, ayant été
réalisée avant les essais, la modélisation possède des diﬀérences importantes :
• Géométrie : le plus marquant est le nombre de cellules élémentaires considérées en hauteur
par Hicyilmaz et al. [84] par rapport aux murs réellement construits dans Ali et al. [5] et
comportant quatre cellules dans cette direction (cf. ﬁg. 2.6(b)).
• Nombre de clous : les tests en traction sur assemblage réalisés par Ali et al. [5] ont permis
d’évaluer leur comportement global qui diﬀère entre les connexions de type 1, 2 et 3. Les
résultats, en terme de raideur et de résistance, montrent que Hicyilmaz et al. [84] les a
largement sous-estimés.
Malgré cela, le réalisme des modes de rupture obtenus par la modélisation (ﬁg. 2.20(c))
est remarquable. On retrouve ce qui a été observé expérimentalement, à savoir la rupture des
connexions de type-1 (assemblage tenon-mortaise en pied du poteau d’angle) et de type-5 (as-
semblage cloué centrale) visible sur les ﬁgures 2.20(a) et 2.20(b).
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(a) Plan du mur modélisé (b) Résultat du benchmark relatif au test du mur
DW-2
Figure 2.19 – Modélisation d’un mur Dhajji-dewari, [84]
Cette cohérence des modes de rupture entre résultats expérimentaux et résultats numériques
montre que la modélisation reproduit correctement le comportement d’une structure Dhajji-
dewari et que les diﬀérences en termes de résultats s’expliquent par une mauvaise déﬁnition des
lois élasto-plastiques des assemblages de type 1, 2 et 3.
(a) Expérimental : rupture de
l’assemblage type-5, [5]
(b) Expérimental : rupture de
l’assemblage type-1, [5]
(c) Modélisation : rupture des
assemblages type-1 et -5, [84]
Figure 2.20 – Expérimental/numérique : comparaison des modes de rupture dhajji [84]
Ensuite, une étude paramétrique est menée à l’échelle du mur aﬁn d’estimer :
• L’inﬂuence du chargement vertical sur la structure. Cette analyse a été réalisée par des
essais expérimentaux à l’échelle du mur (cf. § 2.2.2, Vasconcelos et al. [143] et Poletti et
Vasconcelos [124])
• L’inﬂuence de la longueur des contreventements
L’étude du premier paramètre rejoint les conclusions déjà présentées dans le paragraphe 2.2.2.
L’analyse du second paramètre indique qu’il a peu d’inﬂuence sur la réponse globale du mur
que ce soit en terme de raideur ou en terme de résistance. Les essais expérimentaux sur cellules
élémentaires présentés dans le chapitre 6 montreront que ce résultat est erroné. Cela s’explique
par le fait que l’auteur a modélisé le remplissage par des blocs et des interfaces rigides qui sont
donc capables de contreventer la structure dès lors qu’ils sont conﬁnés par l’ossature bois. Mais
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en réalité, le mortier de terre liant les pierres possède une résistance très faible limitant sa ré-
sistance au cisaillement.
En alternative d’un test expérimental à l’échelle du mur, cette modélisation semble intéres-
sante pour valider une approche simpliﬁée. En eﬀet, comme nous le verrons dans le paragraphe
2.3.1.2, à l’échelle du bâtiment cette méthode devient très compliquée à développer.
2.3.1.2 Échelle du bâtiment
À cette échelle, seule l’étude de Hicyilmaz et al. [84] est décrite (brièvement) pour sa perti-
nence vis-à-vis de la problématique de la présente thèse.
Hicyilmaz et al. [84]
Elle consiste à analyser un bâtiment complet réalisé avec la même ﬁnesse et le même type
de maillage qu’à l’échelle du mur, pour deux conﬁgurations diﬀérentes : l’une avec des clous
entre les montants verticaux et horizontaux comme illustré dans la ﬁgure 2.18(b). L’autre sans
ces connexions clouées. La structure est soumise à un signal sismique calé sur un spectre de
réponse élastique du code de construction [26]. Le résultat, bien que qualitatif, montre clairement
l’importance des clous dans les connexions. En eﬀet, même si le comportement en cisaillement
d’un mur, sans ces assemblages cloués, possède des performances parasismiques intéressantes,
comme cela a été montré pour les murs maso dans la partie 2.2.2, il demeure très vulnérable à
une sollicitation sismique hors-plan. La ﬁgure 2.21 illustre un eﬀondrement des façades sollicitées
hors de leur plan dans la conﬁguration sans clou (ﬁg. 2.21(b)) alors que la ﬁgure 2.21 montre que
la conﬁguration avec clous n’a subie que quelques chutes de briques. Une analyse push-over et
une analyse de la dissipation d’énergie ont également été réalisées mais ne seront pas présentées
ici.
Finalement, cette étude semble prendre correctement en compte le comportement réel de
la structure (déformation, raideur, localisation de la rupture) exceptée pour la résistance en
cisaillement des murs et pour celle du remplissage. Un approfondissement de l’étude par la prise
en compte du comportement réel des assemblages et du remplissage permettrait sans doute de
s’approcher davantage du comportement réel de la structure. Toutefois, la diﬃculté de modéliser
une telle structure, la diﬃculté d’apporter des modiﬁcations au modèle et le temps de calcul qui,
après optimisation du maillage, s’élevait toujours à 68 heures pour le bâtiment complet, rendent
cette méthode de modélisation détaillée diﬃcilement accessible.
(a) Avec clous (b) Sans clou
Figure 2.21 – Modélisation à l’échelle du bâtiment : dégâts structurels engendrés par un
séisme pour deux conﬁgurations dont les assemblages poteaux-poutres sont cloués ou pas. [84]
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2.3.2 Approche Simplifiée
La partie suivante décrit des approches simpliﬁées utilisées pour la modélisation des ossatures
bois avec remplissage à l’échelle d’un mur ou d’un bâtiment.
2.3.2.1 Échelle du mur
À cette échelle, la modélisation de la structure permettant de prédire ou de reproduire son
comportement hystérétique possède plusieurs niveaux de simpliﬁcation dont en voici les deux
principaux utilisés :
Niveau 1 : modélisation très simple (cadre, poutre ou barre possédant des rotules plastiques),
permettant d’associer une loi de comportement non-linéaire, dont l’objectif est simplement
d’eﬀectuer un calage sur la réponse globale de la structure (Ahmad et al. [2], Ceccotti et
Sandhaas [21], Meireles et al. [108] et Kouris et Kappos [96]).
Niveau 2 : à partir de l’hypothèse selon laquelle la majorité de la dissipation d’énergie pro-
viendrait de la déformation d’un type d’élément (connecteurs métalliques, remplissage), le
mur est modélisé par un système de poutres ou de barres élastiques et le comportement des
éléments dissipatifs est décrit par des ressorts non-linéaires (Ahmad et al. [2] et Ceccotti
et Sandhaas [21]). À la diﬀérence de la méthode précédente, celle-ci s’attache à décrire une
réalité structurelle (géométrie, composants, propriétés mécaniques, etc.)
Mur maso, Ceccotti et Sandhaas [21]
Le but de cette étude est de modéliser des bâtiments à partir de macroéléments (modèle
simpliﬁé d’un mur) aﬁn d’étudier leur comportement sismique.
Ces auteurs ont modélisé le comportement de murs maso et de murs X-Lam (composés de
planches collées et lamellées en couches perpendiculaires). Alors que les premiers, sous charge-
ment cyclique, se déforment davantage en cisaillement pur, les seconds, étant donné leur très
grande raideur par rapport à leurs connecteurs métalliques, se déforment en mouvement de corps
rigide. Cette diﬀérence de réponse induit la création d’éléments simpliﬁés distincts :
• Le macroélément, permettant de représenter le cisaillement du mur, est illustré par la ﬁgure
2.22(b) et correspond au « niveau 1 » de modélisation décrit ci-dessus. La force appliquée
par le vérin, exprimée en fonction du déplacement en tête de mur, déﬁnit la réponse globale
du mur. Elle permet de calibrer une loi hystérétique (ﬁg. 2.22(a)) qui est ensuite exprimée
par une loi moment-rotation globale puis divisée par le nombre de ressorts non-linéaires
(rotational springs, ﬁg. 2.22(b)) aﬁn d’obtenir leur loi propre.
• Le macroélément représentant le mur X-Lam est illustré sur la ﬁgure 2.22(c). Il correspond
au « niveau 2 » de modélisation décrit ci-dessus. Son comportement global est modélisé
par :
– Des ressorts hystérétiques verticaux : leur comportement est décrit par la loi Force
globale-Déplacement vertical des hold-on (connecteur métallique)
– Un ressort hystérétique horizontal : son comportement est exprimé par la force globale
en fonction du déplacement dans la même direction.
Les eﬀorts dans ces ressorts sont obtenus par l’équilibre du mur (ﬁg. 2.22(d) et éq. 2.3).
Fi,c = Fi,t =
Fi,v · h
bi
(2.3)
Comme nous l’avons constaté dans le paragraphe 2.2, les murs avec remplissage peuvent se
déformer majoritairement par mouvement de corps rigide, ce qui justiﬁe la présentation de cette
modélisation des structures X-Lam.
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(a) Modèle de Ceccotti (b) Mur rempli
(c) Mur X-Lam (d) Équilibre du mur
X-Lam
Figure 2.22 – Modèles simpliﬁés d’un mur maso et d’un mur X-Lam dont le comportement
hystérétique est calibré à partir du modèle de Florence, [21]
Mur Frontal, Kouris et Kappos [96]
Le modèle simpliﬁé, basé sur une approche de plasticité localisée (« niveau 2 »), prend en
compte toutes les non-linéarités d’une cellule élémentaire dans un ressort axial situé au centre
de la croix de Saint-André dans les éléments barres modélisant les contreventements comme
illustré par la ﬁgure 2.23(a). Les éléments bois verticaux sont modélisés par des éléments poutres
linéaires élastiques.
(a) Modèle simpliﬁé, (b) Rotules plastiques (c) Comparaison des réponses expérimentale
et numérique
Figure 2.23 – Modélisation simpliﬁée d’un essai cyclique réalisé sur un mur frontal, [96]
Aﬁn d’obtenir la loi bilinéaire propre à chaque rotule plastique, une analyse push-over est
réalisée sur une cellule élémentaire composant le mur, modélisée de façon détaillée (même mé-
thode que pour le mur, paragraphe 2.2). La courbe push-over ainsi obtenue est idéalisée par
la loi bilinéaire grâce à la méthode d’égalité des aires. De plus, aﬁn de prendre en compte les
espaces structurels présent au début de l’essai et inﬂuençant la raideur initiale, un facteur de
correction ks, basé sur des grandeurs mécaniques, est calculé pour chaque cellule élémentaire.
Enﬁn, la courbe post-pic est obtenue selon des recommandations faites dans [1].
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Le résultat de ces deux approches numériques est comparé aux résultats expérimentaux.
Cette comparaison est présentée dans la ﬁgure 2.17.
Cette étude comporte des points très discutables tels que le choix du comportement du bois,
de la non-modélisation des assemblages, du facteur de correction et du comportement post-
pic décrit par des valeurs issues de recommandations. Toutefois, Étant donné la répétition des
cellules élémentaires à l’échelle du mur de contreventement, la décomposition du comportement
du mur, sous forme de l’association du comportement des cellules élémentaires, est un choix
pertinent. Par ailleurs, cette méthode permet de faciliter la modélisation détaillée et d’obtenir
des résultats satisfaisants du point de vue de la résistance maximale et de la raideur initiale.
Ahmad et al. [2]
L’approche utilisée par Ahmad et al. [2] consiste à apporter un outil d’ingénierie permettant
de dimensionner les structures Dhajji-Dewari selon les règles des codes de construction.
Pour ce faire, une analyse push-over est réalisée à partir d’une modélisation simpliﬁée du
mur testé expérimentalement (« niveau 2 », cf. ﬁg. 2.24(a)). Les montants de bois verticaux
et horizontaux sont modélisés par des éléments poutres tandis que les contreventements sont
modélisés par des éléments barres dont seule la résistance en compression est prise en compte.
Aﬁn d’introduire les non-linéarités, chaque poutre possède à ses deux extrémités une « rotule
plastique » à laquelle sont associées les lois constitutives élasto-plastiques moment-rotation et
eﬀort-déplacement calibrées à partir des essais expérimentaux réalisés dans Ali et al. [5]. Le
résultat de cette analyse push-over est présenté dans la ﬁgure 2.24(b).
(a) Modélisation simpliﬁée du mur (b) Analyse push-over : comparaison
des résultats expérimentaux et numé-
riques
Figure 2.24 – Analyse push-over des murs Dhajji-dewari, [2]
La raideur initiale ainsi que la résistance au pic sont bien prédites par le modèle avec respecti-
vement 27% et 7% d’erreur. Ces paramètres étaient également bien prédits par Kouris et Kappos
[96]. Le déplacement limite de la zone élastique est quant à lui sous-estimé de 50%. L’apport
supplémentaire de Ahmad et al. [2] est la prise en compte du comportement des assemblages
pour le calage des lois associées aux rotules plastiques, permettant d’obtenir le comportement
post-pic dont la tendance globale est satisfaisante.
Ensuite une analyse sismique est réalisée à partir d’un élément simpliﬁé équivalent au mur
en cisaillement (« Wide-column analogy ») et illustrée dans la ﬁgure 2.25(a) (« niveau 1 »).
Cet élément rigide possède à chaque extrémité deux éléments linéaires élastiques et une rotule
plastique. Les premiers représentent les degrés de liberté horizontaux et verticaux alors que
la seconde décrit la loi moment-rotation trilinéaire présentée dans la ﬁgure 2.25(b). L’élément
poutre est lié en tête à un élément rigide bi-appuyé translatant horizontalement auquel est
imposée la sollicitation statique ou dynamique. Ce macroélément constitue donc un outil simpliﬁé
pour réaliser des calculs sismiques sur des bâtiments à un ou plusieurs niveaux comme cela a
été réalisé dans Ahmad et al. [3] et dont l’illustration est visible sur la ﬁgure 2.29.
82 Ossature bois avec remplissage
(a) Macro-
élément
(b) Loi hystérétique utilisée (c) Calage du modèle sur la
courbe monotone
(d) Calage du modèle sur la
courbe cyclique
Figure 2.25 – Analyse sismique des murs Dhajji-dewari idéalisés par une poutre avec rotules
plastiques aux extrémités dont le comportement est décrit par une loi tri-linéaire, [2]
L’approche multi-échelles prenant en compte le comportement des assemblages pour prédire
le comportement du mur est particulièrement intéressante et permet d’obtenir des résultats
cohérents et conservatifs. L’absence de lien entre la modélisation simpliﬁée du mur et la création
du macroélément reste cependant un point à améliorer. De plus, il est intéressant de noter que
les auteurs ont remarqué le faible impact du comportement moment-rotation des assemblages
sur le comportement global du mur.
Meireles et al. [108]
De la même façon que Ahmad et al. [2], Meireles et al. [108] ont créé un élément simpliﬁé
d’un mur frontal (mur équivalent, « niveau 1 »), reproduisant la réponse du mur sous chargement
cyclique (ﬁg. 2.26(c), [110]) à partir du calage d’une loi hystérétique illustrée sur la ﬁgure 2.26(b)
représentant le comportement du mur équivalent.
(a) Mur assimilé au
macro-élément
(b) Loi hystérétique utilisée (c) Calage du modèle sur la courbe cyclique
Figure 2.26 – Modélisation simpliﬁée d’un mur frontal – Calage du modèle hystérétique à
partir des résultats expérimentaux, [108]
Cet exemple supplémentaire montre à nouveau que l’utilisation d’éléments simpliﬁés (« ni-
veau 1 » de modélisation) est quai-systématique pour l’analyse sismique non-linéaire des bâti-
ments à ossatures bois avec remplissage. En eﬀet, comme montré par Hicyilmaz [83], le temps
de calcul pour réaliser une analyse temporelle à partir d’un modèle détaillé est relativement
important et compliqué à mettre en œuvre.
En revanche, la création d’un macroélément à l’échelle du mur ne permet pas de prendre en
compte les phénomènes locaux et ne permet pas non plus de modiﬁer des paramètres tels que
le type de connecteurs, les dimensions de la structure, etc. Cela rend donc le modèle développé
diﬃcilement réutilisable pour une autre structure.
2.3.2.2 Échelle du bâtiment
Ce paragraphe illustre la mise en œuvre des approches simpliﬁées présentées précédemment
pour modéliser des bâtiments complets comme illustré dans les ﬁgures 2.27 à 2.30.
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L’objectif de chacune d’entre elles est d’analyser d’un point de vue parasismique les bâtiments
à ossature avec remplissage. Deux types d’approches sont utilisées :
• Approche temporelle (cf. paragraphe 1.1.2), Ahmad et al. [3], Ceccotti et Sandhaas [21] et
Meireles et al. [109] : permet de mener des analyses probabilistes pour la mise en place de
courbes de fragilité. Cette méthode donne une estimation de la probabilité de dommage de
la structure en fonction de l’accélération maximale du sol (PGA) ou d’établir une valeur
de coeﬃcient de comportement (cf. [51]).
• Approche simpliﬁée – méthode push-over (cf. paragraphe 1.1.3.3), Kouris et Kappos [96]
et Meireles et al. [109] : permet d’analyser le niveau d’endommagement de la structure
aﬁn d’établir des stratégies pertinentes de renforcement.
Cependant, aucune de ces études n’a pu être comparée à un test expérimental à échelle
réelle. Pour cette raison, la comparaison entre une étude expérimentale et l’étude numérique de
Ceccotti et Sandhaas [21] réalisées pour des bâtiments construits à partir de panneaux X-Lam
(ﬁg. 2.28(b)) est brièvement présentée. Celle-ci révèle que l’approche simpliﬁée par association
de macroéléments prédit de façon acceptable la réponse de la structure (accélération en fonction
du temps) comme le montre la ﬁgure 2.28(c). D’autres études équivalentes existent pour les
structures modernes à ossatures bois permettant de faire le même constat (Folz et Filiatrault
[59], Folz et Filiatrault [60], Van de Lindt et al. [142] et Xu et Dolan [147]).
(a) Modèle simpliﬁé, [96] (b) Rotules plastiques, [96]
Figure 2.27 – Modélisation simpliﬁée d’un bâtiment complet, [96]
(a) Mur maso à deux niveaux (b) Bâtiment avec murs X-Lam et
position du point 3NE
(c) Comparaison expérimental et nu-
mérique au point 3NE
Figure 2.28 – Modèles simpliﬁés d’un mur maso à 2 niveaux et d’un bâtiment construit avec
des murs X-Lam, [21]
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(a) Conﬁguration d’un bâtiment
modélisé
(b) Modélisation de la structure par
macroélément (traits bleus)
Figure 2.29 – Modélisation de structures Dhajji et leur idéalisation par la méthode des murs
équivalents (Equivalent Frame Method), [3]
Figure 2.30 – Modélisation 3D simpliﬁée d’un bâtiment Pombalino, [109]
2.4 Conclusion
Ce chapitre s’attache à décrire les travaux d’analyses typologiques (2.1), les travaux expéri-
mentaux (2.2) et les travaux numériques (2.3) relatifs aux ossatures bois avec remplissage.
Le paragraphe 2.1 permet, pour ce type de structures, de mieux situer leur répartition mon-
diale, d’en référencer les études scientiﬁques existantes et de souligner l’observation générale
relative à leur bon comportement vis-à-vis de l’aléa sismique. Il permet notamment de conclure
sur l’importance de mettre an place davantage de travaux de recherche qui permettraient de
pérenniser ou de réintroduire leur utilisation dans un contexte où seules les normes de construc-
tion font foi.
Le paragraphe 2.2 est une analyse comparative des diﬀérentes études expérimentales exis-
tantes concernant cette typologie constructive. Il souligne la grande diversité des résultats et
par la même la complexité du comportement de ces ossatures par rapport à leur apparente res-
semblance et simplicité. Il permet également de rappeler les diﬀérents outils d’analyse sismique
utilisés pour l’évaluation quantitative de la performance sismique de ces structures soumises à
un chargement quasi-statique.
Enﬁn, le paragraphe 2.3 résume les diﬀérentes méthodes utilisées pour l’analyse sismique
numérique de ces structures. On constate que les modèles simpliﬁés sont particulièrement adap-
tés pour l’étude de ces ossatures bois remplies. La méthode la plus performante pour l’étude
d’un bâtiment complet semble être l’utilisation de macroélément (mur équivalent, etc.) dont la
loi de comportement est calibrée à partir de la réponse d’un essai quasi-statique à l’échelle du
mur. Ces travaux sont basés sur le même type d’approche multi-échelles que celui utilisé pour
les structures bois modernes décrit dans le chapitre 1, ce qui conﬁrme la conclusion de ce der-
nier. Cependant ces études restent peu nombreuses, très récentes et donc moins complètes que
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celles existantes sur les structures modernes. En eﬀet, aucune d’entre elles n’est validée par un
test expérimental à l’échelle de la structure. De plus, la prise en compte de tous les paramètres
existant à l’échelle d’un mur de contreventement est très compliquée expérimentalement à cause
de la diversité des ossatures bois avec remplissage, illustrée dans les paragraphes 2.1 et 2.2.
Cela marque une limite de la méthode simpliﬁée par la seule approche du macroélément déﬁni
à l’échelle du mur. L’étude à l’échelle de l’assemblage semble substantielle.
L’importance de l’étude de ces ossatures bois avec remplissage et le manque de connaissances
scientiﬁques ont ainsi motivé la mise en place du présent travail de thèse.
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Chapitre 3
Contexte spécifique d’Haïti
Aﬁn d’apporter une réponse au besoin d’études scientiﬁques complémentaires relatives au
comportement sismique des ossatures bois avec remplissage (cf. chapitre 2), la sélection d’une
structure pertinente était nécessaire. Ce choix s’est établi à partir des critères suivants :
• Respect des cultures constructives locales.
• Interaction avec la zone sur laquelle sont mises en œuvre les structures étudiées aﬁn d’être
le plus représentatif de la réalité et de connaître les limites de notre étude.
• Absence de travaux de recherche relatifs à la structure.
D’après les observations post-sismiques du bâti réalisées en Haïti suite au tremblement de
terre de janvier 2010 et grâce à un partenariat avec des architectes intervenant sur le terrain,
les ossatures bois avec remplissage de ce pays représentaient un cas d’étude pertinent.
Cette partie s’attache tout d’abord à décrire le contexte particulier d’Haïti qui illustre par-
faitement les nombreuses observations relatives à la déconsidération du bâti traditionnel par
rapport aux constructions modernes dont le comportement sismique s’est pourtant révélé ca-
tastrophique pour diverses raisons. Ensuite elle recense les principales typologies constructives
utilisées en Haïti aﬁn de mieux appréhender le choix du cas d’étude de ce présent travail de
thèse.
3.1 Situation en Haïti
Ce paragraphe, non exhaustif, présente très rapidement l’historique de l’île d’Hispaniola
(Haïti et République Dominicaine), la situation socio-économique d’Haïti et enﬁn les aléas aux-
quels est soumise l’île en s’intéressant tout particulièrement au séisme du 12 janvier 2010. Ces
informations permettent de mieux concevoir l’importance de l’architecture vernaculaire d’un tel
pays.
3.1.1 Historique
L’île d’Hispaniola fut découverte en 1492 par Christophe Colomb. Les colons espagnols anéan-
tirent en 25 ans le Taino indigène qui habitait l’île. Au début du XVIIe siècle, les français
établirent une première présence sur Hispaniola. En 1697, l’Espagne céda à ces derniers le tiers
occidental de l’île qui devint plus tard Haïti. La colonie française, qui basa son économie sur l’in-
dustrie sucrière et la foresterie, devint l’une des plus riches des Caraïbes (CIA [25]) au détriment
d’une forte importation d’esclaves africains et d’une dégradation environnementale considérable.
A la ﬁn du XVIIIe siècle, une révolte, dirigée par Toussaint Louverture et menée par un demi-
million d’esclaves, mena à l’indépendance du pays en 1804. Haïti devint alors la première nation
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noire postcoloniale indépendante. Haïti est actuellement le pays le plus pauvre du continent
américain et le seul État du continent appartenir au groupe des Pays les moins avancés (PMA).
L’instabilité politique a marqué le pays durant presque toute son histoire. Ce n’est que depuis
1990 que la démocratie est mise en place malgré de nombreuses contestations lors de chaque
élection.
La situation socio-économique alarmante d’Haïti décrite brièvement dans le paragraphe sui-
vant est une conséquence de l’historique du pays.
3.1.2 Socio-économique ([141] et [65])
Haïti s’étend sur une superﬁcie de 27750 km2 pour une population de plus de 10 millions
d’habitants, soit une densité de population d’environ 367 hab/km2 avec une croissance de la
population de 1,30 %. Le développement humain est considéré comme faible puisque son indica-
teur (IDH) vaut 0,45 (161e sur 187 pays). Le PIB/habitant vaut 1034 % alors que la croissance
annuelle du PIB variait beaucoup sur les dernières années et valait 5,59 % en 2011. La proportion
de la population vivant sous le seuil de pauvreté extrême avec moins de 1 $/jour est estimée à
50 % et à 72 % pour celle vivant en-dessous du seuil de pauvreté (moins de 2 $/jour). A titre
comparatif, le tableau 3.1 reprend ces mêmes données par rapport à la France.
Table 3.1 – Chiﬀres socio-économiques
Haïti France Unités
Densité de population 367 119 hab/km2
Croissance de population 1,30 0,55 %
IDH 0,45 0,88 -
Espérance de vie 62,1 81,4 années
PIB/Habitant 1 034 23 017 $US constant 2000
Pop. sous le seuil de pauvreté1 72 7,8 %
Ces chiﬀres montrent l’extrême diﬃculté dans laquelle se trouve la population haïtienne et
expliquent par ailleurs beaucoup la vulnérabilité du pays face aux aléas naturels comme cela est
décrit dans le paragraphe suivant.
3.1.3 Le séisme du 12 janvier 2010
De 1900 à aujourd’hui, Haïti a enregistré une soixantaine de catastrophes naturelles reconnues
internationalement dont une partie d’entre elles et de leurs impacts est visible sur la ﬁgure 3.1
([140]). Ce pays révèle une très forte vulnérabilité face à ces éléments naturels, notamment à
cause de sa topographie (nombreux bassins versants et zones inondables), de son environnement
dégradé et de la fragilité de ses infrastructures. Ces risques peuvent être de plusieurs natures :
• Glissement de terrain :
Haïti a subi une déforestation massive au cours du siècle dernier. Alors que la couverture
végétale représentait plus de 60 % du territoire en 1920, elle en représente aujourd’hui
moins que 2 % (cf. ﬁg. 3.2(a) ([112]). Cela rend bien-sûr le matériau bois plus onéreux
mais joue aussi un rôle important concernant les risques de glissement de terrain en Haïti.
Les arbres n’étant plus présents pour maintenir le sol, les pluies ravinent rapidement le
relief, augmentant ainsi considérablement la probabilité d’apparition de cet aléa naturel
(cf. ﬁg. 3.2(b), [47]). Ce type de risques amène principalement à réﬂéchir à l’échelle d’un
quartier et relève donc de la gestion du territoire.
1. seuil absolue pour Haïti et relatif à 50 % pour la France selon l’INSEE
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Figure 3.1 – Risques naturels en Haïti : sévérité et désastres majeurs. Hu – Hurricane, TS –
Tropical Storm, FL – Flood, LS – Landside, EQ – Earthquake
(a) Contraste des couvertures végétales entre les
frontières d’Haïti et de la République Dominicaine
(b) Glissement de terrain le long d’une route
Figure 3.2 – La déforestations est en partie responsable de nombreux glissements de terrains
• Ouragans :
Les ouragans sont des cyclones tropicaux dont les vents dépassent 118 km/h. En Haïti,
ils sont très fréquents. L’année 2008 est la plus marquée avec quatre cyclones tropicaux
dévastateurs dont deux sont visibles sur la ﬁgure 3.3(a) ([113]). Ces vents violents sont le
risque majeur à prendre en compte pour les constructions à cause de leurs occurrences.
Diﬀérentes possibilités à plusieurs échelles (quartier ou village et structure) existent et
permettent de s’en protéger comme cela est décrit dans Cuny [35]. L’habitat rural verna-
culaire témoigne d’une volonté d’adaptation de la population pour faire face à ce risque.
La forme des toitures variant de 2 à 4 pans selon la vulnérabilité des zones et la présence
90 Contexte spéciﬁque d’Haïti
de contreventement dans cette même partie de la maison en sont des exemples. Due à
des contraintes de temps et pour des raisons contextuelles, cet aléa naturel n’est pas la
référence de ce travail de thèse. Cependant, les méthodes constructives permettant de bien
résister aux ouragans vont pour la plupart, de pair avec une bonne résistance sismique.
Le fait que les maisons traditionnelles 2, adaptées pour résister aux cyclones, se soient
également bien comportées lors du séisme de janvier 2010 en est un exemple.
• Inondations :
Haïti est un pays particulièrement sujet aux inondations (une à plusieurs chaque année)
à cause de sa topographie. Cet aléa, particulièrement violent après un ouragan, peut être
dévastateur pour les vies humaines ainsi que pour les bâtiments. En eﬀet, s’il n’est pas pris
en considération en amont d’un projet de construction, des villes entières peuvent se situer
dans des zones inondables comme on peut le voir sur la ﬁgure 3.3(b) ([41]). Les solutions
les plus eﬃcaces pour éviter les dégâts sur les infrastructures relèvent de la gestion du
territoire (reboisement, digue, réservoir, barrage, zones inondables à proscrire, etc.).
• Séismes :
Même si l’occurrence de ces aléas naturels est moins importante, ils n’en représentent pas
moins un risque important pour Hispaniola qui en dénombre beaucoup depuis qu’ils sont
répertoriés (cf. ﬁg. 3.5). Le nombre de victimes du séisme de janvier 2010 par rapport aux
autres aléas des 10 dernières années en est le tragique exemple (cf. ﬁg. 3.1).
(a) Deux des quatre ouragans ayant dévasté
Haïti en 2008 : le cyclone tropical Gustav (à
gauche) et Hanna (à droite)
(b) Haïti, Gonaïves : inondations causées par l’oura-
gan Hanna le 3 septembre 2008
Figure 3.3 – Ouragans et inondations induites
Haïti, le 12 Janvier 2010, un tremblement de terre de magnitude 7.0 frappe lourdement sa
capitale Port-au-Prince, les villes de Léogane, Jacmel, Petit Goave, ainsi que les zones peri-
urbaines et rurales attenantes (cf. ﬁg. 3.4). Plus de 200.000 personnes sont décédées et autant
ont été blessées. 1,5 millions de personnes ont été aﬀectées, se retrouvant sans abris ou dépla-
cées. Les dommages et les pertes sont estimés à près de 8 milliards de $US, soit ∼120 % du
PIB du pays. Les besoins pour la reconstruction seraient de l’ordre de 11,5 milliards de $US
(Gouvernement d’Haïti [71]). Aucun tremblement de terre d’une ampleur équivalente n’a jamais
causé tant de dégâts. En comparaison, le séisme qui a eu lieu au Chili en 2010 a généré entre
15 et 30 milliards $US – soit approximativement 9–18 % du PIB du pays – mais seulement 500
morts (Lindell [105]). Ce terrible bilan résulte d’une combinaison entre un aléa naturel d’une
extrême violence, des enjeux majeurs et une très grande vulnérabilité (haute densité humaine,
2. Ce mot fait référence aux maisons construites selon des techniques qui se transmette de génération en
génération et non pas aux maisons en parpaing.)
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bâtiments fragiles, non-respect de la norme, pauvreté et société « déstructurée », etc.). Plus de
300.000 bâtiments se sont eﬀondrés (d’où le très lourd bilan humain) ou sont inutilisables.
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Figure 3.4 – Zone aﬀectées par le séisme et mouvement de population (USAID)
Le tremblement de terre ne fut pourtant pas une surprise pour beaucoup de géologues et
géophysiciens. Haïti – et l’île d’Hispaniola dans son ensemble – se trouve sur la frontière entre
deux plaques tectoniques majeures, celle des Caraïbes et celle de l’Amérique du Nord, qui glissent
l’une par rapport à l’autre à une vitesse d’environ 2 cm/an. Ce mouvement relatif provoque
l’accumulation d’une pression dans plusieurs failles de l’île. Lorsque la pression est supérieure
à la résistance mécanique d’une section, cela entraîne une rupture soudaine qui provoque les
ondes sismiques. Des archives historiques nous disent que ce processus a eu lieu un certain
nombre de fois depuis que Christophe Colomb a débarqué sur Hispaniola (ﬁg. 3.5). Le Sud
d’Haïti fut frappé le 15 Septembre 1751, le 21 Novembre 1751, le 3 Juin 1770 par des événements
majeurs de magnitude estimée entre 7,0 et 7,5, qui ont durement touché Port-au-Prince. Le 7
mai 1842, un séisme de magnitude 8,0 frappa le nord d’Haïti et de la République Dominicaine,
faisant d’énormes dégâts dans les villes de Port-de-Paix et Cap-Haïtien. Les dernières grandes
manifestations sismiques dans Hispaniola sont une série de tremblements de terre de magnitude
7,5 à 8,1 de 1946 et 1953 au large de la côte nord-est de la République dominicaine. Pour plus
de détails, on pourra se référer au site de Calais [16] sur lequel sont basées les informations
ci-dessus.
Le tremblement de terre du 12 janvier 2010 n’est donc qu’un rappel tragique de la réalité
géologique à laquelle est soumise l’île d’Hispanola. L’un des leviers permettant de réduire la
vulnérabilité de la population est donc l’amélioration des bâtis neufs et anciens vis-à-vis de
l’aléa sismique.
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Figure 3.5 – Carte sismique de l’île d’Hispaniola de 1900 à 2010. Les précurseurs et les
répliques ne ﬁgurent pas sur cette carte. Les séismes sont groupés en trois catégories de
profondeur (d) de l’épicentre et leur magnitude est indiquée par la tailles des symboles, [66].
3.2 Les cultures constructives en Haïti
Ce paragraphe décrit brièvement les principales typologies constructives existantes en Haïti
et leurs dommages subis suite au séisme. Il permet notamment :
• D’illustrer les causes du mauvais comportement sismique des structures en B.A. ou en
maçonnerie de parpaing, souvent critiquées dans ce manuscrit.
• D’identiﬁer les diﬀérents types d’ossatures bois existantes ainsi que leurs potentiels d’amé-
lioration vis-à-vis de l’aléa sismique.
• D’appréhender l’importance de chaque typologie dans l’environnement bâti du pays.
Il existe plusieurs typologies de bâtiments en Haïti qui se déclinent en deux familles princi-
pales : celles des milieux urbains et péri-urbain et celles des milieux ruraux. Dans la première,
trois types de structures sont principalement identiﬁés : les ossatures poteaux-poutres en bé-
ton armé avec remplissage en maçonnerie, les maçonneries en blocs de ciment ou en briques et
les Gingerbread. Dans la seconde famille, davantage de typologies existent, dues à l’adaptation
des populations à leur environnement : ossature en bois remplie, clissée ou bardée de planche
(appelée « ajoupa »), maçonnerie de pierre ou de tuf et maisons de blocs de ciment. Ces diﬀé-
rentes techniques sont décrites dans les paragraphes suivants. Le tableau 3.2 (Institut Haïtien
de Statistique et d’Informatique [86]) décrit la répartition géographique des diﬀérents types de
bâtiments (taudis, ajoupas, maison basse ou à étage) en fonction des matériaux de construction
utilisés. Les missions d’intervention sur place ont permis de remarquer que l’utilisation de terre,
de pierres et du clissage dans la construction jouent souvent le rôle de remplissage dans une os-
sature bois porteuse. Concernant, la terre, elle peut être utilisée en tant que brique (adobe) pour
la maçonnerie, de liant pour la maçonnerie de pierre ou d’adobes ou encore d’enduit de remplis-
sage pour le clissage (torchis). Ces diﬀérentes utilisations expliquent la proportion importante
d’utilisation du matériau terre dans les murs des maisons rurales.
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3.2.1 Milieux urbains et péri-urbains
Ce paragraphe est basé sur le rapport de la mission post-sismique réalisé par l’AFPS (Asso-
ciation Française du génie Parasismique, cf. Haus et al. [81]). Des informations complémentaires
sont disponibles dans Paultre et al. [121].
3.2.1.1 Ossature poteaux-poutres en béton armé avec remplissage en maçonnerie
a posteriori
Les ossatures poteaux-poutres en béton armé avec des remplissages en maçonnerie repré-
sentent la majorité des constructions urbaines de l’agglomération de Port-au-Prince et environ
10 % des bâtiments des zones urbaines (cf. tab. 3.2). Ce sont des bâtiments généralement de 2
à 5 niveaux, avec quelques exceptions de plus de 10 niveaux.
La maçonnerie est composée de blocs creux en béton montés sans armatures et sans liaison
mécanique avec l’ossature qui est réalisée avant.
Les principaux eﬀets qui ont rendu ce type bâti extrêmement vulnérable au séisme de janvier
2010 sont les suivants :
• Eﬀet de poteaux courts : due à la réalisation d’ouvertures dans un remplissage partiel, les
poteaux subissent des eﬀorts tranchants non prévus lors de leur dimensionnement, comme
on peut le voir sur le ﬁgure 3.6(a).
• Dalles à diﬀérentes hauteurs : une dalle située à des hauteurs diﬀérentes de part et d’autre
du mur entraîne des eﬀorts tranchant et des moments non prévues (cf. ﬁg. 3.6(b)).
• Eﬀet de transparence : aﬁn de laisser des ouvertures pour les commerces, le remplissage
est parfois inexistant en façade de rue, entraînant des eﬀets de torsion dans la structure
par un manque de contreventement dans la façade évidée (cf. ﬁg. 3.6(c)).
(a) Cisaillement d’un poteau
par eﬀet de poteau court in-
duit par un remplissage partiel,
Haus et al. [81]
(b) Dalles de toitures à des hau-
teurs diﬀérentes : endommage-
ment des poteaux, Haus et al. [81]
(c) Perte du deuxième étage et du
rez-de-chaussée par eﬀet de trans-
parence, Haus et al. [81]
Figure 3.6 – Défauts de conception sur des bâtiments à ossature poteaux-poutres en béton
armé avec remplissage en maçonnerie à posteriori
En Haïti, le manque d’utilisation de ciment dans ces constructions, dû à son coût élevé, et
la qualité médiocre des granulats calcaires de l’île ont également participé à augmenter cette
vulnérabilité face à l’aléa sismique mais n’en sont pas cependant pas la cause première.
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3.2.1.2 Maçonneries en blocs de ciment ou en briques
Ces constructions ont également subi de lourds dommages lors du séisme (cf. ﬁg. 3.7). La
simplicité technique (apparente) et matérielle de ce type de construction en fait des bâtiments de
petite taille (jusqu’à 3 niveaux) très répandus en zone urbaine et péri-urbaine (environ 80 % des
bâtiments). Durant les séismes plusieurs paramètres prépondérants ont participé à augmenter
leur vulnérabilité :
• Leur réalisation (cf. ﬁg. 3.7(a)) : tout comme le béton, le mortier souﬀre d’une résistance
faible due au faible dosage en ciment et à la qualité médiocre des granulats utilisés. De
plus, aﬁn d’économiser sa consommation, les épaisseurs de joint sont réduites au maximum
et les défauts de verticalité des murs sont cachés par des épaisseurs d’enduit importantes.
• Leur chaînage (cf. ﬁg. 3.7(b) et 3.7(c)) : deux défauts majeurs ont été observés ;
– D’une part, les parpaings, posés préalablement au chaînage, sont alignés verticale-
ment au droit des chaînages ne permettant pas d’assurer une bonne liaison entre les
panneaux de maçonnerie et le chaînage.
– D’autre part, les chaînages ne sont pas posés aux angles des ouvertures mais aléatoi-
rement dans les parois ce qui ne permet pas d’assurer le conﬁnement du remplissage.
• Leurs irrégularités : elles peuvent induire des points de faiblesse dans la structure dus à
des irrégularités horizontales, verticales mais aussi à cause de l’eﬀet de transparence décrit
précédemment.
(a) Le mortier se désagrège
facilement et son épaisseur
entre les parpaings est ré-
duite au maximum, Haus
et al. [81]
(b) Panneau de maçonnerie vertical
au droit du chaînage, Haus et al.
[81]
(c) Pas de conﬁnement autour de la
fenêtre, Haus et al. [81]
Figure 3.7 – Défauts de conception sur des bâtiments à ossature poteaux-poutres en béton
armé avec remplissage en maçonnerie à posteriori
3.2.1.3 Gingerbread
Ces bâtiments hybrides, spéciﬁques à Haïti et datant du début du siècle dernier, sont réalisés
en combinant trois techniques de construction : charpentes en bois entretoisées, colombages
(charpentes en bois entretoisées avec hourdage en maçonnerie et murs porteurs en maçonnerie).
Les assemblages des montants en bois sont réalisés par des tenons-mortaises ou par des clous. Les
Gingerbread ne sont représentés que par environ 5000 exemplaires ([48]) et tendent à disparaître
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à cause de leur coût d’entretien. La plupart d’entre elles se trouvent actuellement dans un état
vétuste. Elles sont cependant remarquables par leur architecture et ont particulièrement bien
résisté au séisme de 2010, n’ayant subi que quelques dommages. Ceci s’explique par la capacité
de l’ossature bois à dissiper l’énergie sismique ainsi que par la bonne réalisation de la structure
qui est régulière et contreventée eﬃcacement.
Figure 3.8 – Gingerbread combinant les trois techniques de construction : rez-de-chaussée –
murs porteurs en maçonnerie, premier étage – colombage et murs des combles – charpente bois
(Langenbach et al. [102])
3.2.1.4 Conclusion
Le paragraphe 3.2.1 a permis de mieux appréhender le comportement catastrophique des
constructions modernes (maçonnerie et béton-armé) lors du séisme du 12 janvier. Leur potentiel
d’amélioration pour un surcoût raisonnable est important grâce aux nombreux eﬀorts possibles
au niveau de la formation des maçons, au niveau de l’utilisation des matériaux et de leur mise en
œuvre ainsi qu’en utilisant des techniques constructives « intelligentes » telles que la maçonnerie
conﬁnée par exemple (Conﬁned Masonry Network [30]). La construction de bâtiments en béton
armé de plusieurs étages reste sensible étant donné le manque de formation et de moyen de la
population de ce pays.
Les Gingerbread ont révélé une nouvelle fois l’excellent comportement sismique des ossa-
tures bois. Des interventions tentent actuellement de sauver ce patrimoine Haïtien qui tend à
disparaître (Langenbach et al. [102]).
3.2.2 Milieux ruraux
Les milieux ruraux se situent en général dans des zones relativement diﬃciles d’accès lié
au manque d’infrastructures et à leur qualité médiocre. Les moyens limités des populations
ont privilégié l’utilisation des techniques traditionnelles (toutes celles citées par la suite sauf
la maçonnerie en blocs de ciment) pour la réalisation des bâtiments puisqu’elles représentent
environ 75 % de l’habitat rural (cf. tab. 3.2). Dans ces zones, on trouve diﬀérentes typologies
constructives dont les principales sont présentées ci-dessous.
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3.2.2.1 Ossature bois remplie d’une maçonnerie de pierre
Ces maisons sont composées de murs de pierre épais de 0 à 1 mètre de haut, entourant
l’ossature (la tendance actuelle est d’appliquer cette largeur à l’ensemble de la hauteur du
mur). La pierre est maçonnée avec un mortier de terre, de terre chaux ou de terre ciment
(le plus courant). Les poteaux sont ancrés dans la terre (pas de fondations) et assemblés par
tenon-mortaise ou avec des clous. Le remplissage est le seul à assurer, à l’échelle des murs, le
contreventement de la maison. Sa toiture, réalisée en ossature bois également est éventuellement
contreventée par des diagonales ainsi que par la couverture (en tôle généralement). Ce type de
construction est le plus courant dans le Sud d’Haïti, aussi bien dans les plaines que dans les
montagnes (cf. Cuny [35]). Ceci s’explique par le fait que les ressources nécessaires (pierres,
terre, et un peu de bois) pour construire ces structures sont quasiment partout disponibles.
(a) Schéma de principe (Cuny [35]) (b) Exemple réel
Figure 3.9 – Maison à ossature bois remplie d’une maçonnerie de pierre appelée localement
« Kay mur »
3.2.2.2 Ossature bois clissée
Cette technique est l’une des plus anciennes en Haïti puisqu’elle date des premières colo-
nisations. Elle consiste à « tisser » des bois souples (bambous, bois de palmier) autour d’une
ossature bois réalisée de la même façon que celle des maisons remplies avec une maçonnerie de
pierre. Ensuite ces constructions peuvent être enduites avec un mortier de terre et de chaux (cf.
ﬁg. 3.11) ou pas (cf. ﬁg. 3.10).
Les maisons en clissage sont utilisées par les populations les plus démunies et souﬀrent
d’une image de précarité. Cela s’explique notamment par le fait qu’elles subissent beaucoup
de dommages à chaque cyclone ou séisme. De ce fait il est de moins en moins utilisé. Ce type
d’habitat est l’un des moins dangereux en ce qui concerne le risque de pertes en vie humaines.
3.2.2.3 Ossature bois bardée par des planches
Ces maisons à ossature bois couvertes par un bardage de planches, étaient à l’origine très
populaires. Mais la déforestation et le coût important du bois les a rendues ﬁnancièrement
inaccessibles pour la majeure partie des populations rurales. Ce type de structure est utilisé
aujourd’hui majoritairement pour les cuisines.
La structure porteuse de cette maison est réalisée de la même façon que celle des maisons
remplies d’une maçonnerie de pierre. Les planches sont coulées dans les poteaux.
3.2.2.4 Maçonnerie de pierre ou de briques de tuf découpé
Ces structures ne comportent une ossature bois que dans la toiture. Leur réalisation reste
cependant similaire à celle des ossatures en bois remplie par des murs épais, déjà décrites ci-
dessus. Elles sont particulièrement présentes en zone montagneuse où l’accès au bois est diﬃcile.
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(a) Schéma de principe (Cuny [35]) (b) Exemple réel
Figure 3.10 – Maison à ossature bois clissée sans enduit de terre appelé localement « Kay
ajoupa »
(a) Schéma de principe (Cuny [35]) (b) Exemple réel
Figure 3.11 – Maison à ossature bois clissée avec enduit de terre appelée localement « Kay
klisé »
(a) Schéma de principe (Cuny [35]) (b) Exemple réel
Figure 3.12 – Maison à ossature bois avec bardage en bois appelée localement « Kay an
planch »
3.2.2.5 Blocs de ciment
Les maisons réalisées en blocs de ciment sont les mieux acceptées actuellement par les po-
pulations car elles sont associées à la richesse. Cependant, le coût important des matériaux,
la diﬃculté de leur acheminement dans les milieux ruraux et la technique nécessaire pour une
bonne mise en œuvre en font des structures onéreuses et peu accessibles aux populations.
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Figure 3.13 – maçonnerie de pierre
Figure 3.14 – Maçonnerie en blocs de ciment
3.2.2.6 Conclusion
Le paragraphe 3.2.2 a montré la diversité des typologies constructives dans les milieux ruraux
d’Haïti. Même si globalement elles ont bien résisté au séisme, ces constructions se sont parfois
endommagées signiﬁcativement suite à des problèmes de conception et à un manque d’entretien
(ﬁg. 3.15). Les principaux défauts observés sont les suivants :
• L’ancrage des maisons se fait directement par l’enfoncement des poteaux en bois dans le
sol. Cela entraîne leur pourrissement prématuré. Aﬀaiblis, ils ne jouent plus leur rôle et
ne permettent plus le maintien du mur (ﬁg. 3.15(c)).
• L’absence de contreventement, pourtant indispensable dans une conception parasismique,
ne permet pas à la structure de pouvoir reprendre correctement les eﬀorts horizontaux (ﬁg.
3.15(b)). La présence du remplissage permet d’assurer ce rôle avec une eﬃcacité cependant
bien inférieure et d’autant moins, si ce dernier est mal entretenu.
• La taille des panneaux de remplissage est dangereuse puisque leur faible épaisseur ne per-
met pas d’assurer une stabilité correcte et l’adhérence avec l’ossature bois est insuﬃsante
pour les maintenir en place. Cela induit leur chute intégrale qui peut être mortelle pour
les occupants de l’habitation (ﬁg. 3.15(c)).
Ces remarques ont ﬁnalement conduit au choix d’une structure issue de ces architectures
vernaculaires encore largement utilisées, possédant des améliorations substantielles relatives à
leurs performances parasismiques et accessibles ﬁnancièrement.
3.3 Choix de la structure étudiée
Les maisons à ossature bois avec remplissage en maçonnerie de pierre liée par un mortier de
terre ont été retenues comme cas d’étude pour cette thèse. Également bien représentés in-situ,
les autres systèmes dont le remplissage est réalisé avec une maçonnerie d’adobes ou à partir de
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(a) Rupture des pan-
neaux clissés due à
un manque de main-
tenance
(b) Chute des panneaux de remplissage due
à un manque de maintenance et à un pro-
blème de conception, [8]
(c) Chute d’un pan de mur entier due à un
problème de conception
Figure 3.15 – Endommagements observés suite au séisme sur les constructions traditionnelles
des milieux ruraux
clissage font l’objet d’une étude paramétrique à l’échelle de la cellule élémentaire permettant
d’évaluer leur impact sur la réponse de la structure (cf. chapitre 6).
Les défauts des architectures vernaculaires mis en lumière ci-dessus sont pris en compte dans
la structure étudiée par les trois améliorations suivantes :
• Construction de soubassements, généralement en maçonnerie de pierres, s’enfonçant d’en-
viron 30 cm dans le sol et dépassant d’à peu près la même hauteur, aﬁn de d’éviter un
pourrissement prématuré des poteaux posés dessus et liés à eux par l’intermédiaire d’un
feuillard métallique perforé cloué dans le bois et ancré dans le mortier des fondations.
• Ajout de contreventements à la structure. Ils forment un réseau régulier de croix de Saint-
André disposés dans l’entraxe des poteaux.
• Division de la taille des panneaux de remplissage grâce aux croix de Saint-André aﬁn
d’atténuer le risque lié à leur chute en cas de secousses sismiques.
La structure retenue (ﬁg. 3.16) est actuellement mise en place dans diverses zones d’Haïti
(milieux ruraux et péri-urbains) au travers de projets de reconstruction menés par les ONG
Misereor, Secours Catholique/Caritas France ou encore Entrepreneur du monde. De plus, l’uti-
lisation de ce système a été validée et reconnue par le MTPTC (Ministère des Travaux Publics,
Transports et Communications) d’Haïti. Enﬁn la collaboration avec les chercheurs du labora-
toire CRAterre/ENSAG intervenant dans le cadre de ces programmes permet d’assurer un lien
continu entre le travail mené in-situ et celui mené en laboratoire.
Pour conclure, cette structure respecte les trois critères visés au début de ce chapitre, à
savoir :
• Respect des cultures constructives locales.
• Interaction entre terrain et laboratoire.
• Absence de travaux de recherche concernant son comportement sous sollicitation sismiques.
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Figure 3.16 – Type de maison (Projet Misereor) sur laquelle est basée la structure étudiée
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Deuxième partie
Analyse mutli-échelles de la
vulnérabilité sismique des ossatures
bois avec remplissage
Cette partie présente les travaux réalisés au cours de cette thèse. Quatre échelles d’étude
sont distinguées et font chacune l’objet d’un chapitre.
Tout d’abord, le chapitre 4 présente en détail la structure étudiée et l’approche multi-échelles
utilisée.
Le chapitre 5 présente les essais expérimentaux sur les assemblages par connecteurs métal-
liques et le calage des lois de comportement, dans la direction horizontale et verticale, sur ces
essais.
Le chapitre 6 présente les essais expérimentaux quasi-statiques réalisés à l’échelle de la cellule
élémentaire (élément de structure qui compose le mur de contreventement). Le développement
d’un modèle détaillé et sa validation par les résultats expérimentaux sont ensuite présentés.
Il permet de calibrer la loi de comportement d’un modèle simpliﬁé aux éléments ﬁnis (macro-
élément).
Le chapitre 7 présente les essais expérimentaux quasi-statiques réalisés sur les murs de contre-
ventement. Un modèle simpliﬁé, basé sur l’assemblage des macro-éléments, est validé à partir
de ces essais.
Enﬁn, le chapitre 8 décrit la réalisation d’essais sismiques sur table vibrante à l’échelle de la
structure complète. Un modèle simpliﬁé, dont le développement est basé sur la même méthode
que celle utilisée à l’échelle du mur, est validé à partir des résultats des essais expérimentaux
(analyse fréquentielle et temporelle).
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Des fondations à la toiture, ce chapitre présente en détail la structure retenue pour ce travail
de thèse. Ensuite à partir de celle-ci, une approche mutli-échelles est proposée dans le but d’étu-
dier la vulnérabilité sismique des ossatures bois avec remplissage d’un point de vue expérimental
et numérique.
4.1 La structure
4.1.1 Fondations
In-situ, un soubassement, composé d’une maçonnerie de pierre liée par un mortier de chaux ou
de ciment, est construit. Des feuillards métalliques sont ancrés à l’intérieur de ce sous-bassement
aﬁn de permettre l’attache de la structure posée sur ces fondations. Dans notre étude, des
feuillards FP30/1,5/50 de Simpson Strong-TieR© ont été sélectionnés. Ils enlacent les poteaux et
sont ﬁxés par des clous lisses de diamètre D = 3 mm et d’une longueur de L = 70 mm (noté
D3 mm×L70 mm par simpliﬁcation) comme illustré sur la ﬁgure 4.1 et 4.2(a). Ces assemblages
sont appelés « connexion de type-1 ». Les pointes lisses sont les plus répandues en Haïti.
Pour des raisons pratiques et dans une première approche, les fondations n’ont pas été prises
en compte dans ce mémoire de thèse.
4.1.2 Murs
La structure, illustrée dans la ﬁgure 4.1, est composée d’une ossature bois de classe mécanique
C18 selon la norme EN 338 (EN 338 [52]). Les poteaux courants ont une section de 50×100 mm2
alors que ceux positionnés dans des angles ont une section de 100× 100 mm2. Leur hauteur est
égale à 1900 mm et leur entraxe vaut 900 mm. Ils sont ﬁxés à chaque extrémité par les connexions
type-1 déjà décrites ci-dessus. La première extrémité est liée à la fondation et la seconde est liée
à la lisse haute composant le haut du mur.
Les contreventements ont une section de 27×100 mm2. Entre chaque poteau, ils forment deux
croix de Saint-André dans le sens de la hauteur séparées par une planche de la même section.
Les extrémités de chaque montant sont liées à l’ossature principale (poutres-poteaux) par des
clous D3 mm×L70 mm comme illustré sur la ﬁgure 4.1 et 4.2(b). Ces assemblages sont appelés
« connexion de type-2 ». Dans chaque croix, une diagonale est continue alors que la seconde est
composée de deux montants ﬁxés par deux clous D3 mm×L70 mm au centre de cette croix.
Cela permet de faciliter de manière signiﬁcative le montage de l’ossature sans aﬀaiblir le bois
par rapport à des assemblages mi-bois par exemple.
Les espaces triangulaires restants sont remplis par une maçonnerie de pierre calcaire, d’un
calibre de 60− 100 mm, liée par un mortier de terre composé :
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• d’un ratio 1/1 d’un mélange de calcaire et d’argile (D < 125 µm),
• d’un ratio de 2/1 de sable (D < 2 mm),
• d’un ratio de 1/2 d’eau (variant selon la teneur en eau du sable),
• et d’un ratio de 1/1 (mesure très grossière) de ﬁbre de sisal permettant d’améliorer la
cohésion du mortier et ainsi d’en limiter la ﬁssuration (ce type de ﬁbre est naturellement
très répandu en Haïti).
Type-2
Connection x2
Type-1
Connection
1
9
0
0
5
0
5
0
50100 850 27
2
7
Figure 4.1 – Dimensions de la structure (mm)
Aﬁn de limiter la ﬁssuration du mortier, la teneur en eau de la terre doit être limitée (s’ajou-
tant à l’eﬀet des ﬁbres). La répartition de ces éléments est choisie dans le but d’obtenir un
mélange aussi ressemblant que possible à une terre d’Haïti (cette dernière variant de toute façon
selon les zones).
Des clous D2,5 mm×L50 mm sont plantés à l’intérieur de l’ossature en bois aﬁn d’améliorer
son adhérence avec le remplissage comme cela est illustré dans la ﬁgure 6.6. L’étude de Hicyilmaz
et al. [84], présentée dans le paragraphe 2.3, a montré l’importance de ces pointes en cas de
séisme. Elles permettent de limiter le risque de chute du remplissage.
Pour éviter les écoulements d’eau sur les parois qui engendreraient l’érosion du mortier de
terre, un enduit, réalisé à base de chaux, recouvre l’intégralité des murs. Une alternative est
le rejointoyage consistant à enlever un centimètre de mortier de terre et à le remplacer par un
mortier de ciment. Dans ce travail de thèse, cette étape, considérée comme du second œuvre,
n’a pas été prise en compte.
4.1.3 Toiture
La charpente de la toiture, visible dans son ensemble (sans les tôles) dans la ﬁgure 4.3(c),
est liée aux murs par des pointes D3 mm×L70 mm et par des ﬁls galvanisés torsadés enroulant
l’entrait et la lisse haute du mur (ﬁg. 4.3(b)). Les fermes sont montées par une simple triangu-
lation comportant deux arbalétriers, un entrait et un poinçon (ﬁg. 4.3(a)). Leur nombre dans
la charpente dépend bien sûr des dimensions de la maison. Dans ce chapitre, la toiture mise en
place lors des tests sur table vibrante (cf. chapitre 8) est utilisé comme exemple.
Comme on peut le voir sur la ﬁgure 4.3, des contreventements, dont la section vaut 30 ×
30 mm2, maintiennent les fermes hors-plan. Seule une barre horizontale est nécessaire entre
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Nail
(3 X 70 mm)
Vertical Post
(50 X 100 mm)
Strip
(1.5 X 30 mm)
Horizontal plank
(50 X 100 mm)
(a) Connexion de type-1 (b) Connexion de type-2
Figure 4.2 – Les deux types de connexions de la structure étudiée
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Figure 4.3 – Composition de la toiture
les fermes centrales pour assurer le cheminement des eﬀorts horizontaux. Les extrémités de ces
contreventements sont ﬁxées aux fermes par deux pointes D2,5 mm×L50 mm.
La toiture est également contreventée dans ses deux pans par des tôles ondulées galvanisées
qui sont largement utilisées pour ce type d’habitation en Haïti.
Enﬁn, des éléments de ﬁnition sont ajoutés à cette charpente : les planches de rives et les
gaulettes qui outre leur fonction esthétique servent également de brise-soleil et de brise-vent.
4.2 Approche multi-échelles
Comme on peut le constater, cette structure est très similaire en apparence à celles présen-
tées dans le chapitre 2 (structures Dhajji-dewari et Pombalino). Il existe toutefois des diﬀérences
substantielles, relatives aux dimensions de l’ossature et aux assemblages poteaux-poutres gou-
vernant la réponse de la structure aux échelles supérieures, qui justiﬁent ainsi l’étude de cette
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thèse. Cependant le principe reste le même : structure poteaux-poutres liés par des connecteurs
métalliques et contreventée par des croix de Saint-André. Ainsi les approches numériques sim-
pliﬁées utilisées par Ahmad et al. [2] et Meireles et al. [108] sont des pistes intéressantes de
recherche. Nous avions vu que le travail du premier était particulièrement pertinent puisqu’il
prenait en compte l’échelle de l’assemblage permettant ainsi de pouvoir faire varier des para-
mètres tels que le nombre de clous ou d’autres détails importants et ﬂuctuants à l’échelle d’un
mur ou d’un bâtiment complet. Cette approche multi-échelles permet notamment de réaliser des
calculs sismiques eﬃcaces grâce à des modèles numériques possédant un nombre de ddl limité.
Cela nécessite toutefois de valider les simpliﬁcations de ces modélisations en comparant leurs
résultats à ceux d’essais expérimentaux sur des structures réelles.
En se basant sur ces observations et sur les travaux de Boudaud [12], Humbert [85] et Richard
[127], une approche multi-échelles (expérimentale et numérique), synthétisée dans la ﬁgure 4.4,
est proposée dans ce manuscrit. Comme le montre la ﬁgure 4.4, elle se compose des échelles
suivantes :
• Échelle 1 – Assemblage (cf. chapitre 5) :
– Étude expérimentale : les chapitres 2 et 3 ont permis de souligner l’importance du
comportement des assemblages sur la réponse globale de la structure (mis à part leur
comportement moment-rotation qui se révèle négligeable, Ahmad et al. [2]). Ensuite,
la variation de la mise en œuvre des assemblages est importante sur le terrain (Aktas
et al. [4]). Pour ces raisons, une campagne expérimentale paramétrique à l’échelle de
l’assemblage (échelle 1) a été réalisée. Elle se compose d’essais cycliques et monotones,
en traction et en cisaillement, relatifs à la connexion de type-1 identiﬁée (à priori)
comme étant la plus inﬂuente sur la réponse globale de la structure. Les paramètres
tels que le nombre de clous, leur type et le type de feuillard utilisé ont été étudiés.
– Étude numérique : comme expliqué dans le paragraphe 1.2, le modèle de Humbert
(cf. 1.2.2 et [85]), associé à une maille à deux nœuds, est calibré à partir des essais
expérimentaux sur assemblage en traction et en cisaillement.
• Échelle 2 – Cellule élémentaire (cf. chapitre 6) :
– Étude expérimentale : le chapitre 3 a montré que la diversité des ossatures bois avec
remplissage (pierres, adobes et torchis) en Haïti est conséquente. Cependant il est
diﬃcile de faire varier ces paramètres à l’échelle d’un mur ou d’une maison. On a
donc utilisé une échelle intermédiaire (échelle 2), similaire à celle utilisée dans les
travaux de Ferreira et al. [53], qui se compose d’un cadre assemblé par les connexions
de type-1 et contreventé par une croix de Saint-André représentant une sous-structure,
appelée cellule élémentaire, se répétant à l’échelle du mur ou du bâtiment complet.
– Étude numérique : une modélisation détaillée de la cellule est réalisée et son résultat
est comparé aux données expérimentales. Ainsi, la validation de cette étape permet
de créer un modèle EF simpliﬁé, appelé macro-élément, dont le comportement est
calibré sur la réponse du modèle détaillé.
• Échelle 3 – Mur (cf. chapitre 7) :
– Étude expérimentale : des conﬁgurations sans et avec remplissage sont testées sous
chargement monotone et cyclique. Les résultats permettent de calculer les perfor-
mances sismiques de ce type de structure comme présenté dans le paragraphe 2.2. Il
permet d’analyser l’inﬂuence du remplissage sur le comportement global du mur et
enﬁn de fournir une base de données pour valider le modèle numérique à l’échelle 3.
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– Étude numérique : un modèle simpliﬁé du mur est développé à partir de l’assemblage
de macro-éléments. Le résultat ainsi obtenu est validé grâce aux résultats expérimen-
taux.
• Échelle 4 – Maison (cf. chapitre 8) :
– Étude expérimentale : aﬁn d’apporter des réponses relatives à la tenue des structures
à ossature bois avec remplissage et dans le but de valider l’approche multi-échelles,
des essais sur table vibrante à l’échelle de la maison (échelle 4) ont été réalisés. Divers
moyens de mesure sont utilisés. Ils permettent de réaliser des analyses temporelles et
fréquentielles.
– Étude numérique : par la même méthode que celle utilisée à l’échelle 3 (modélisation
simpliﬁée par assemblage de macro-éléments), la réponse, déplacement en fonction
du temps, obtenue numériquement en tête des murs sollicités en cisaillement, est
comparée à celle mesurée par les capteurs à ﬁl lors des essais sur table vibrante.
On propose ici d’utiliser cette approche multi-échelles pour réaliser l’étude expérimentale et
numérique en apportant les améliorations suivantes :
• Améliorations relatives aux travaux expérimentaux :
– Étude paramétrique à l’échelle de l’assemblage.
– Échelle supplémentaire permettant de faire varier économiquement et plus facilement
des paramètres normalement accessibles qu’à l’échelle du mur.
– Premier essai dynamique sur table vibrante à l’échelle d’un bâtiment complet à ossa-
ture bois avec remplissage.
• Améliorations relatives aux travaux numériques :
– L’approche multi-échelles présentée dans ce travail permet de prédire la réponse glo-
bale de la structure à partir des données expérimentales de l’échelle 1.
– L’approche est validée par la comparaison des résultats expérimentaux et numériques
à chaque échelle.
4.3 Conclusion
Cette partie s’est attachée à décrire la structure étudiée et l’approche multi-échelles déve-
loppée. À partir de ces éléments, les chapitres suivants s’attachent à détailler le travail eﬀectué
à chaque échelle.
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Figure 4.4 – Principe de l’approche multi-échelles expérimentale et numérique développée
Chapitre 5
Échelle 1 : connecteur métallique
Dans ce chapitre, le travail eﬀectué à l’échelle 1 du connecteur métallique de type-1 (cf.
chapitre 4) est détaillé. Tout d’abord, les essais expérimentaux et leurs résultats sont présentés.
Ensuite, le calage de la loi hystérétique de Humbert eﬀectué à partir des résultats expérimentaux,
et les méthodes permettant de réaliser ce calage, sont décrits.
5.1 Essais expérimentaux
5.1.1 Description des essais
5.1.1.1 Montages expérimentaux
Ces tests sur les assemblages de type-1 ont été réalisés au laboratoire 3SR de Grenoble, aﬁn
d’obtenir le comportement Force-Déplacement de ces connexions dans les directions normale et
tangentielle (ﬁg. 5.1). Concernant leur loi moment-rotation, le chapitre 2.3 a montré que son
inﬂuence était négligeable. Pour cette raison, la direction de cette loi n’a pas été étudiée et
l’eﬀort résistant dans cette direction est pris égale à 0. Cette observation est conﬁrmée par la
ﬁgure 6.8(b).
(a) Essai de traction : test
dans la direction normale
(b) Essai de cisaillement : test dans la direction
tangentielle
Figure 5.1 – Essais sur assemblage
Pour ce faire, des bancs d’essai spéciﬁques ont été développés et sont illustrés dans la ﬁgure
5.1.
Le montage de traction (ﬁg. 5.1(a)) est constitué de trois pièces distinctes : un bâti et deux
mors. Le premier permet d’encastrer, grâce à quatre vis, la lisse basse de l’assemblage alors que
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Nombre de cycle Amplitude
(% de Vy)
1 25
1 50
3 75
3 100
3 200
3 400
3 600
Figure 5.2 – Protocole de chargement CEN, [49]
les deux suivants permettent, par l’intermédiaire de leur vissage dans le poteau, de transmettre
les eﬀorts verticaux du vérin.
Le montage en cisaillement (ﬁg. 5.1(b)) est un peu plus compliqué car il faut assurer l’ap-
plication uniaxiale de la sollicitation. La bâti possède donc des rouleaux permettant de guider
le bas de la lisse. Son autre extrémité est tirée par les deux mors décrits précédemment. Le
poteau est encastré par deux vis dont le positionnement, pouvant modiﬁer la réponse globale
de la connexion, est délicat. En eﬀet, l’une des vis doit être placée au plus proche de la lisse
aﬁn d’éviter le soulèvement du poteau sans perturber, durant l’essai, le comportement des clous
situés à proximité.
Un troisième montage visant à évaluer le comportement de l’assemblage suivant une direction
oblique pourrait être envisagé dans des développements futurs.
5.1.1.2 Procédures expérimentales
Les tableaux 5.1 et 5.2 listent les caractéristiques des essais développés à l’échelle 1. Ils
résument notamment, les paramètres étudiés, le type de chargement appliqué et le nombre de
tests réalisés.
Les chargements quasi-statiques appliqués sont monotone ou cyclique. Le premier, plus
simple à réaliser permet d’identiﬁer des niveaux de déplacements et d’eﬀorts (limite élastique,
maximal et ultime). Le second permet d’analyser les phénomènes d’endommagement pouvant
se produire sous chargement dynamique.
Le choix des protocoles pour ces deux types de chargement peut avoir une inﬂuence notable
sur la réponse de l’assemblage ou sur celle de la structure, dû principalement à la vitesse de
pilotage de l’essai (i.e. Girhammar et Andersson [68] ou Yamaguchi et al. [148]) et à l’historique
de chargement (Gatto et Uang [67] ou He et al. [82]). D’après ces auteurs et les observations
faites par Boudaud [12], il paraît diﬃcile de s’aﬀranchir de ces paramètres durant des essais
quasi-statiques. Néanmoins, les ordres de grandeur et les phénomènes observés restent cohérents
en choisissant correctement les protocoles de chargement (vitesse pas trop importante avec un
nombre de cycle ni trop faible, ni trop élevé).
On rencontre le plus fréquemment dans la littérature les historiques disponibles dans les
normes : CEN (EN 12512 [49]), ISO (ISO 16670 [87]), CUREE et SPD (ASTM E 2126 [7]) ou
encore le protocole proposé par He et al. [82]. Dans ce travail (de l’échelle 1 à 3), le chargement
décrit dans EN 12512 [49] (cf. ﬁg. 5.2) a été retenu car il prend en compte les remarques précé-
dentes. Il est illustré dans la ﬁgure 5.3. Le chapitre 2 a montré que la valeur du glissement limite
est très variable selon les méthodes et les courbes expérimentales (Muñoz et al. [111]). Il a été
surestimé pour les assemblages à cause des résultats d’essais préliminaires possédant un déplace-
ment au pic plus important. Les courbes obtenues montreront cependant que l’endommagement
cyclique étant faible, cette surestimation n’a pas eu d’impact sur la valeurs enregistrées.
Les essais sont pilotés en déplacement par un capteur LVDT (linear variable diﬀerential
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transformer) permettant d’exclure la part des déformations provenant du reste de la chaîne
cinématique de la presse. La vitesse de chargement dépend du déplacement maximal du cycle
(30 secondes entre chaque pic) et sa valeur maximale atteinte durant l’essai est égale à 1 mm/s.
Plusieurs conﬁgurations ont été testées (cf. tab. 5.1 et 5.2) dépendant du :
• Nombre de pointes par connecteur : 2, 4, 6 et 8 (réparties de manière égale sur chaque
face du poteau). Dans chaque cas, trois essais monotones et un essai cyclique (ou oligocy-
clique) ont été réalisés pour les essais en traction (ﬁg. 5.3(a)) ainsi que pour les essais en
cisaillement (ﬁg. 5.3(c)).
• Type de pointes : clous lisses ou crantés.
• Type de feuillard : feuillard épais (1,5 mm) ou mince (0,64 mm).
Table 5.1 – Les diﬀérentes conﬁgurations d’assemblages testées en traction
Paramètres Nombre de
clous/connexion
Type de
clous
Type de
feuillard
Type d’essai Nombre
d’essai
Nombre de
clous/connexion
2, 4, 6, 8, 161 Lisses (PS) Épais
Monotone (M) 3
Cyclique 1
Type de clous 8 Crantés (T) Épais
Monotone 1
Cyclique 1
Type de feuillard 8 Lisses Mince
Monotone 3
Cyclique 1
Table 5.2 – Les diﬀérentes conﬁgurations d’assemblages testées en cisaillement
Paramètres Nombre de
clous/connexion
Type de
clous
Type de
feuillard
Type
d’essai
Nombre
d’essai
Nombre de
clous/connexion
2, 4, 6, 8 Lisses Épais
Monotone 3
Cyclique 1
Type de feuillard 8 Lisses Mince
Monotone 3
Cyclique 1
5.1.2 Résultats
Les résultats des essais en traction et en cisaillement sur les assemblages sont illustrés dans
la ﬁgure 5.7, 5.8, 5.9 et sont résumés dans les tableaux 5.3 et 5.4.
Pour chaque conﬁguration (de 2 à 8 clous), la ﬁgure 5.7(a) montre la courbe moyenne (in-
diquée par la lettre A (Average)) des trois essais monotones (e.g. A 2) et la courbe enveloppe
(Env, e.g. Env 2) des tests cycliques associés. Le nombre situé après la lettre indique le nombre
de clous. Les tableaux 5.3 et 5.4 résument, pour chaque test, la force maximale atteinte et son
déplacement correspondant noté dmax. Ils indiquent également résistance maximale d’une conﬁ-
guration à n clous divisée par son nombre de clous, notée Fmax(n)/n.
Le tableau 5.3 et les ﬁgures 5.4(b), 5.6(a) et 5.7(a) montrent que pour les essais en traction,
Fmax(n)/n est quasiment constant avec une valeur moyenne égale à 1,3 kN dont l’écart-type
1. Seulement un test monotone pour cette conﬁguration
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(d) Essais de cisaillement : monotone
Figure 5.3 – Protocoles de chargement CEN utilisé pour les essais sur assemblage
σd = 0,1 kN. Ces résultats suggèrent que la résistance maximale de l’assemblage soumis à un
eﬀort de traction est proportionnelle au nombre de clou. Ceci rejoint les résultats des travaux
de Fonseca et al. [61] qui ont obtenu une valeur de 1 kN par pointe. L’évolution de la valeur
moyenne de dmax en fonction du nombre de clou semble également proportionnelle (coeﬃcient
de corrélation R2 = 0,97 pour une régression linéaire) même si l’écart-type est dans ce cas plus
important. Il varie entre σd = 0,4 mm à σd = 1,2 mm.
Concernant les essais en cisaillement (tab. 5.4, ﬁg. 5.5(b), 5.6(b) et 5.7(b)), Fmax(n)/n et
dmax ne sont pas fonction du nombre de pointes. En revanche, l’augmentation de la résistance
apportée par chaque pointe semble elle aussi être proportionnelle à leur nombre.
La masse volumique ρ du bois a été prise en compte pour le calcul de la résistance des
assemblages car son inﬂuence sur cette grandeur est signiﬁcative et qu’elle varie beaucoup pour
la même classe mécanique (Dorn et al. [42]). Par exemple, pour les 40 conﬁgurations présentées
dans ce paragraphe, la masse volumique moyenne ρ vaut 420 kg/m3 (380 kg/m3 attendu pour
une classe C18) et l’écart-type vaut 55 kg/m3. Selon EN 1995-1-1 [50], la portance locale du bois
fh,k (N/mm2) sans pré-perçage est donnée par l’expression de l’équation 5.1.
fh,k = 0,082 · ρk · d−0,3 (5.1)
où d est le diamètre nominal du clou en mm.
Le nombre d’essai étant peu important et les objectifs n’étant pas de dimensionner les as-
semblages selon les Eurocodes, des valeurs moyennes ont été utilisées à la place des valeurs
caractéristiques.
En divisant la portance locale expérimentale fh par la valeur théorique donnée pour le bois
de classe C18, il devient possible de pondérer la force F suivant l’équation 5.2.
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FC18 =
ρmean,C18
ρ
· F (5.2)
où ρmean,C18 est la masse volumique théorique du bois de classe C18 et FC18 est la force pondérée
à partir de ρmean,C18.
Cette pondération se révèle eﬃcace pour l’analyse des essais en traction (ﬁg. 5.4) mais un peu
moins pour les résultats des essais en cisaillement puisqu’aucune amélioration notable ne peut
être observée (ﬁg. 5.5). Cela s’explique par le fait que les valeurs de la moyenne et de l’écart-type
de ρmean,C18, dans le cas des essais en cisaillement, étaient bien inférieures (ρ = 401 kg/m3 et
σd = 33 kg/m3) à celles des tests en traction (ρ = 422 kg/m3 et σd = 58 kg/m3). Donc, plus la
variabilité de cette valeur est importante, plus la pondération de la résistance de l’assemblage
par ρ semble eﬃcace.
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Figure 5.4 – Essais en traction – Résistance maximale par clou pour chaque conﬁguration
possédant n clous
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Figure 5.5 – Essais en cisaillement – Résistance maximale par clou pour chaque conﬁguration
possédant n clous
Des essais complémentaires ont été développés sur des assemblages réalisés à partir de clous
crantés D4 mm×L30 mm ou de feuillard mince RS300 de USP Structural ConnectorsR© d’épais-
seur 22 gauge 2 (environ 0,64 mm). L’intérêt de tester l’inﬂuence de l’utilisation de clous crantés
provient de leur utilisation privilégiée dans les pays industrialisés. L’intérêt de tester l’inﬂuence
de la modiﬁcation de l’épaisseur du feuillard provient de la substantielle économie, en terme de
coût (∼ 2/3 du prix du feuillard épais) et en terme de matériau, réalisable par le choix d’un
feuillard mince.
La ﬁgure 5.8 compare le diagramme force-déplacement d’un essai cyclique (courbe enveloppe)
et d’un test monotone pour un assemblage comportant 8 clous crantés (T pour threaded) à une
2. L’American Wire Gauge (abrégé en AWG, également connu sous le nom de Brown and Sharp (B&S) Wire
Gauge) est une unité de mesure utilisée aux États-Unis entre autre, permettant de mesurer le diamètre d’un câble
électrique.
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Figure 5.6 – Evolution de Fmax et dmax en fonction du nombre de clou
connexion réalisée avec 16 clous lisses (PS pour plain shank). Les résultats de ces essais peuvent
être comparés car leur résistance maximale est équivalente. Les pointes crantées apportent bien
sûr une résistance supérieure mais entraînent dans l’assemblage une rupture plus fragile. Ce der-
nier phénomène s’explique par le fait que l’ensemble de ces clous possède une raideur supérieure
(en cisaillement et au déchaussement) à celle du feuillard qui se déforme donc avant eux. Au
contraire, l’ensemble des seize pointes lisses se déchausse avant que le feuillard ne se déforme
excessivement, ce qui permet donc à l’assemblage de conserver une ductilité correcte. Les clous
crantés étant bien plus onéreux, il est préférable d’utiliser les clous lisses. Il serait toutefois in-
téressant de pouvoir tester un assemblage dont les clous lisses auraient le même diamètre et la
même longueur que les pointes crantées aﬁn d’isoler l’inﬂuence de ces paramètres.
La ﬁgure 5.9 montre que, dans le cas des essais en traction et en cisaillement, les feuillards
minces, se déformant davantage, n’assurent pas à l’assemblage une résistance maximale soit
équivalente à celle obtenue pour les conﬁgurations réalisées avec le feuillard épais (inférieure de
15%). En revanche, l’adoucissement du comportement Force-Déplacement semble plus prononcé.
Sachant que le prix du feuillard d’épaisseur 0,64 mm est environ deux tiers plus faible que celui
du feuillard d’épaisseur 1,5 mm et que le choix d’un feuillard mince permet d’économiser de la
matière première, il est important de prendre en compte ce paramètre dans la conception de
l’assemblage sans pour autant négliger les risques liés à la rupture « fragile » du feuillard.
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Figure 5.7 – Inﬂuence du nombre de clous sur le comportement des assemblages – Diagramme
Force-Déplacement des essais en traction et en cisaillement (courbes enveloppes (Env) et
courbe moyenne (A) des tests monotones)
Toutes les courbes expérimentales sont disponibles dans l’annexe A de ce document.
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Figure 5.8 – Inﬂuence du type de clous sur le comportement des assemblages – Diagramme
Force-Déplacement des essais en traction (courbes enveloppes (Env) et courbe monotone (M))
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Figure 5.9 – Inﬂuence du type de feuillard sur le comportement des assemblages –
Diagramme Force-Déplacement des essais en traction et en cisaillement (courbes enveloppes
(Env) et courbe moyenne (A) des tests monotones)
Outre l’intérêt d’analyser l’inﬂuence de diﬀérents paramètres à l’échelle de l’assemblage, ces
tests en traction et en cisaillement ont pour objectif de fournir une base de données expéri-
mentales sur laquelle s’appuie le travail de modélisation numérique dans le but de calibrer les
paramètres du modèle.
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Table 5.3 – Assemblage de type-1 : résultats des essais en traction
Nb de clous Chargement Fmax Fmax(n)/n dmax
n - (kN) (kN) (mm)
1× 2
Monotone 2,6 1,3 3,7
Monotone 2,2 1,1 7,1
Monotone 2,3 1,2 5,1
Cyclique 2,3 1,2 6,0
2× 2
Monotone 4,8 1,2 7,9
Monotone 5,4 1,4 6,9
Monotone 5,6 1,4 7,9
Cyclique 5,5 1,3 9,3
3× 2
Monotone 7,9 1,3 8,8
Monotone 8,7 1,5 9,4
Monotone 7,0 1,2 8,4
Cyclique 7,5 1,3 9,2
4× 2
Monotone 11,2 1,4 9,8
Monotone 10,7 1,4 11,0
Monotone 10,0 1,3 11,4
Cyclique 9,2 1,2 10,6
Fmax(n)/n - - 1,3 -
σd - - 0.1 -
Table 5.4 – Assemblage de type-1 : résultats des essais en cisaillement
Nb de clous Chargement Fmax Fmax(n)/n dmax
n - (kN) (kN) (mm)
1
Monotone 2,1 2,1 29,7
Monotone 2,4 2,4 40,8
Monotone 2,0 2,0 27,3
Cyclique 2,2 2,2 36,2
2
Monotone 3,3 1,7 34,7
Monotone 2,6 1,3 42,9
Monotone 3,4 1,7 44,1
Cyclique 2,9 1,5 24,1
3
Monotone 4,5 1,5 42,8
Monotone 3,9 1,3 32,5
Monotone 3,5 1,2 34,3
Cyclique 3,4 1,1 24,2
4
Monotone 5,0 1,3 48,9
Monotone 4,0 1,0 59,0
Monotone 4,0 1,0 49,5
Cyclique 4,3 1,1 36,1
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Cette modélisation (cf. ﬁg. 5.10) consiste en un unique élément
ﬁni dont le comportement est décrit par la loi de Humbert (cf.
§ 1.2.2.2).
Son calage sur les résultats des essais expérimentaux est la
première étape de la modélisation numérique. Cette loi phéno-
ménologique permet de modéliser le comportement non linéaire,
les boucles d’hystérésis et les phénomènes d’endommagement des
connecteurs métalliques sous chargement cyclique. On entend par
calage le fait de déﬁnir les paramètres de la loi, aﬁn que celle-ci
reproduise le comportement expérimental.
Dans un premier temps, on présente brièvement la démarche
et les aspects importants du calage des paramètres de la loi. On
détaille ensuite la méthode d’obtention des paramètres. Pour plus
de détails, se référer à Boudaud [12].
5.2.1 Procédure de calage de la loi
Pour rappel, la loi de comportement s’appuie sur vingt-deux paramètres qui sont classés en
trois catégories :
Catégorie 1 : Les paramètres « monotones », déﬁnis par des déplacements (dy, d1, d2 et du),
une force (F1), des raideurs (K0, K1, K2 et Ku) et par des pondérations pour la courbe
de Bézier (V1 et W1).
Catégorie 2 : Les paramètres « cycliques », déﬁnis par des coeﬃcients (C1, C2, C3 et C4),
qui établissent des relations entre les paramètres internes de la loi et des pondérations de
Bézier pour les branches de chargement et de déchargement (V4, W4, V5 et W5).
Catégorie 3 : Les paramètres d’endommagement, déﬁnis par l’incrément d’endommagement
(η) et l’un des couples de coeﬃcients (AC, AR) et (BC, BR).
Pour chaque étape de la procédure, les paramètres sont calibrés visuellement. L’unicité du
calage est donc diﬃcile à réaliser par deux opérateurs diﬀérents. Néanmoins, si cette opération
est eﬀectuée rigoureusement, les écarts que l’on pourrait observer seraient négligeables au niveau
du résultat obtenu par la modélisation à l’échelle de la structure.
La première étape consiste à déﬁnir les paramètres de la catégorie 1 aﬁn de reproduire la
courbe monotone expérimentale. Seuls dy etK0 sont délicats à déterminer précisément car la zone
élastique du comportement hystérétique expérimental n’est pas systématiquement distinguable.
Ensuite pour la déﬁnition des paramètres de la catégorie 2 et 3, on n’utilise que les courbes
cycliques expérimentales.
La seconde étape consiste à déﬁnir les paramètres de la catégorie 3 aﬁn d’obtenir un ordre de
grandeur satisfaisant de l’endommagement au cours des cycles entre la courbe enveloppe et la
courbe monotone d’une part (« backbone curve »), et entre la courbe enveloppe et les résistances
maximales des cycles de recharge d’autre part.
Ensuite on cherche à identiﬁer les paramètres adéquates de la catégorie 2 permettant d’op-
timiser ﬁnement le résultat du calage de la courbe numérique.
Les catégories 2 et 3 étant interdépendantes, une procédure itérative doit être eﬀectuée
jusqu’à l’obtention d’un résultat convenable dépendant de la précision requise par l’opérateur.
La loi est dissymétrique donc la procédure décrite ci-dessus peut être reproduite en cas de
comportements distincts entre le côté positif et négatif. Concernant ce travail, la dissymétrie est
prise en compte uniquement pour représenter la raideur en compression du bois (cas des essais
en traction) modélisée par un comportement élastique (cf. ﬁg. 5.13(b)).
120 Échelle 1 : connecteur métallique
Enﬁn, il faut noter qu’il est nécessaire d’utiliser le même historique de chargement pour
calibrer la loi car elle prend en compte l’endommagement pour chaque demi-cycle. Elle évoluera
ainsi de façon diﬀérente selon le protocole choisi. La ﬁgure 5.11 illustre ce propos en comparant
la réponse de la loi calibrée avec un jeu identique de paramètres et soumise à des historiques de
chargement diﬀérents.
(a) Chargement EN 12512, [49] (b) Chargement ISO 21581, [88]
Figure 5.11 – Réponse de la loi de comportement pour diﬀérents chargements cycliques, [12]
5.2.2 Méthodes d’obtention des paramètres de la loi
Ce paragraphe présente les diﬀérentes manières, d’un point de vue déterministe ou probabi-
liste, de calibrer la loi de comportement et traite un exemple des calages eﬀectués sur les essais
en traction et en cisaillement des assemblages réalisés avec six clous.
Il existe trois types de calage :
• Direct : il consiste à calibrer les paramètres de la loi non-linéaire à partir d’un unique essai.
• « Moyen » : il repose sur le calage de la loi à partir d’une moyenne de données expéri-
mentales (ﬁg. 5.12) ou sur la moyenne de plusieurs lois préalablement calibrées de façon
directe. Cette dernière est la plus aboutie des deux mais elle est très chronophage. Pour
cette raison, seule la première est utilisée dans ce manuscrit.
• Probabiliste : il s’agit de proposer pour les paramètres pertinents du modèle une loi de
probabilité. L’obtention d’un jeu de paramètres consiste alors à réaliser un tirage aléatoire
pour chacun d’entre eux. Cette méthode permet d’inclure la variabilité expérimentale dans
la modélisation.
Dans ce manuscrit, seuls les deux premiers types de calage ont été utilisés mais la troisième
méthode constitue une perspective intéressante de ce travail. Il est important de préciser que
l’objectif de cette étude n’est pas forcément d’obtenir des courbes numériques calibrées minutieu-
sement sur les résultats expérimentaux, même si cela serait possible avec le modèle de Humbert.
En eﬀet, il consiste davantage à représenter, avec le peu de données expérimentales disponibles,
les tendances globales du comportement réel de la connexion (raideur initiale, raideur de charge
ou de décharge, force maximale, écrouissage et adoucissement).
Concernant la modélisation du comportement des assemblages, un calage « moyen » a été
eﬀectué. La ﬁgure 5.12 présente les essais monotones réalisés dans les deux directions de la
connexion. À partir de ces trois tests, une courbe moyenne a été calculée et tracée sur ce même
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graphique. C’est cette dernière qui permettra le calage des paramètres « monotones » de la loi.
Ensuite, la courbe cyclique, qui, dans un soucis de clarté, n’est représentée que par sa courbe
enveloppe, permet le calage du reste des paramètres. Le choix de cet exemple permet d’illustrer
des calages utilisés dans le chapitre 6 pour les travaux de modélisation réalisés à l’échelle 2.
À partir des ﬁgures 5.13, pour les essais de traction, et 5.14, pour les essais en cisaillement, il
est possible de constater que le résultat de ces calages paraît visuellement satisfaisant. Concer-
nant celui de la ﬁgure 5.14(a), un ajustage serait possible pour diminuer l’écart entre les courbes
expérimentale et numérique du côté négatif mais cette opération n’a pas été eﬀectuée aﬁn de
conserver la symétrie du comportement des assemblages modélisés. Cette décision permet de
respecter les éléments suivants :
• Puisqu’un seul essai cyclique a été réalisé sur chaque conﬁguration d’assemblage, la ten-
dance dissymétrique de leur comportement ne peut pas être généralisée.
• Étant donné que la courbe moyenne, sur laquelle sont calibrés des paramètres de la loi,
n’a été construite qu’à partir des résultats des essais monotones, le calage n’est possible
que dans une direction.
Diﬀérents moyens permettent de fournir une évaluation quantitative de la qualité des calages
eﬀectués : le pourcentage d’erreur, existant entre les valeurs expérimentales et numériques, relatif
à la force maximale, à l’énergie dissipée de chaque cycle ou demi-cycle et à l’énergie cumulée
en ﬁn d’essai (Boudaud et al. [13], Ceccotti et Sandhaas [21], Christovasilis et Filiatrault [24],
Collins et al. [28], Folz et Filiatrault [58], Li et al. [103], Richard et al. [128] ou encore Xu et
Dolan [146]). La première approche a été appliquée aux essais cycliques de l’assemblage présenté
précédemment et les résultats sont illustrés dans la ﬁgure 5.15. Elle se révèle très dépendante :
• De la forme expérimentale de la courbe : par exemple, le comportement dissymétrique déjà
évoqué précédemment ou les phénomènes peu réguliers tels que l’« adoucissement » de la
courbe cyclique des essais de traction (ﬁg. 5.13(a)). Cela est illustré dans le diagramme de la
ﬁgure 5.16 par des pourcentages d’erreur importants (supérieurs à 30%). Pourtant il n’est
pas forcément pertinent de modéliser ces phénomènes car ils ne peuvent être représentatifs
que de la réponse d’un essai expérimental particulier.
• Des valeurs maximales comparées : selon leur proportion, un même défaut de calage ne
sera pas caractérisé par une erreur équivalente. Ainsi, éviter les diﬀérences importantes
des calages relatifs aux cycles de faible amplitude est diﬃcile. Ceci explique les erreurs
conséquentes obtenues pour les premiers cycles, pour les derniers et enﬁn pour les cycles
de recharge, souvent pincés, caractérisés par une force maximale Fmax et une énergie
dissipée Ed faibles. Au contraire, le premier cycle de chargement, précédant les deux cycles
de recharge, ayant le même déplacement cible (annotés d’un point sur leur déplacement
maximal dans la ﬁgure 5.3 et repésentés par les barres rouges dans la ﬁgure 5.15), est
quasiment toujours calibré par la loi de comportement avec une erreur inférieure à 10%.
Pourtant ce sont bien ces cycles qui jouent un rôle prépondérant sur le comportement
global de la structure (eﬀorts et dissipation d’énergie importante).
Finalement, cette méthode permet d’identiﬁer des calages très précis mais ne permet pas de
quantiﬁer réellement la qualité globale d’un calage. A contrario, l’approche comparant l’énergie
dissipée cumulée expérimentale à celle prédite par le modèle numérique, semble plus représenta-
tive sur ce point-là. En eﬀet, comme le montre la ﬁgure 5.16, l’essai de traction, dont le calage
paraît visuellement acceptable, prédit correctement l’énergie dissipée cumulée au cours des cycles
(ﬁg. 5.16(a)). Ainsi, l’essai en cisaillement, calibré seulement du côté positif, prédit moins bien
la valeur expérimentale et a tendance à s’en éloigner même si l’erreur ﬁnale ne dépasse pas 15%.
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Figure 5.12 – Essais sur assemblage avec 6 clous – courbes des trois essais monotones (m),
leur courbe moyenne et la courbe enveloppe de l’essai cyclique
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Figure 5.13 – Calage du modèle de Humbert sur le comportement expérimental de
l’assemblage sollicité en traction
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Figure 5.14 – Calage du modèle de Humbert sur le comportement expérimental de
l’assemblage sollicité en cisaillement
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Figure 5.15 – Pourcentage d’erreur pour chaque cycle entre résultats expérimentaux et
numériques relatif à l’énergie et à la force maximale – En rouge, chaque premier cycle de
charge précédant deux cycles de recharge au même déplacement cible
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Figure 5.16 – Comparaison de l’énergie cumulée obtenue à partir du comportement
Force-Déplacement expérimental et numérique de l’assemblage à 6 clous
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5.3 Conclusion
Ce chapitre s’est tout d’abord attaché à décrire la campagne expérimentale menée à l’échelle 1
sur la connexion de type-1. L’inﬂuence sur le comportement en traction et/ou en cisaillement
de cet assemblage, de diﬀérents paramètres, tels que le nombre ou le type de clou ainsi que
l’épaisseur du feuillard, a été évaluée à partir d’une quarantaine d’essais au total. Cette analyse
révèle les points suivants :
• Nombre de clous : l’augmentation de la résistance maximale de l’assemblage sollicité en
traction ou en cisaillement est proportionnelle à ce nombre. La même constatation a été
faite à partir des résultats des essais en traction pour le déplacement au pic (dmax).
• Type de clous : comparées à celles des clous crantés, la raideur et la résistance à l’ar-
rachement des clous lisses semblent plus adaptées pour ce type de connexion. Ces clous
permettent à moindre coût d’apporter à l’assemblage une résistance importante en limitant
le risque de rupture « fragile » du feuillard.
• Épaisseur du feuillard : la diminution de cette grandeur permet de réaliser des économies
substantielles (coût, matériau) pour une perte de résistance modérée. Ce paramètre est
donc intéressant pour la conception de l’assemblage mais sensible car sa sous-estimation
peut conduire à une rupture « fragile » du feuillard lorsque ce dernier est sollicité en
traction.
Enﬁn, ce chapitre a décrit les travaux numériques réalisés à partir des données expérimen-
tales. Ils consistent à calibrer une loi hystérique phénoménologique sur le comportement réel en
traction et en cisaillement des assemblages. Pour ce faire, la méthode de calage a été décrite et des
approches d’estimation de la qualité de ses résultats ont été brièvement abordées. La comparai-
son de l’énergie cumulée obtenue expérimentalement et numériquement semble complémentaire
au calage visuel et pertinente pour estimer la qualité globale du choix des paramètres du modèle.
Enﬁn, à partir de cette déﬁnition des lois de comportement numériques en cisaillement et en
traction, il devient possible de modéliser les assemblages de type-1 composant la structure aux
échelles supérieures.
Chapitre 6
Échelle 2 : cellule élementaire
Dans ce chapitre, nous détaillons d’abord la partie du travail expérimental puis numérique,
à l’échelle 2, de la cellule élémentaire.
Tout comme à l’échelle 1, la campagne expérimentale consiste en une étude paramétrique
qui permet d’apporter plusieurs éléments de réponse nécessaires à la compréhension du compor-
tement de ces structures.
Ensuite, le paragraphe relatif à l’étude numérique présente la démarche de la mise au point
d’une modélisation détaillée du comportement de ces cellules à partir des résultats du paragraphe
6.1 et du chapitre 5. Le résultat ainsi obtenu est utilisé pour calibrer la loi de comportement
d’un modèle EF simpliﬁé appelé macroélément.
6.1 Essais expérimentaux
6.1.1 Description des essais
Comme cela a été expliqué dans le chapitre 3, les maisons rurales d’Haïti sont construites à
partir de diﬀérentes techniques pouvant inﬂuencer leur comportement sous sollicitation sismique.
Aﬁn de prendre en compte expérimentalement cette diversité, diﬃcilement réalisable à l’échelle
du mur pour des raisons de coût et des raisons pratiques, un « mini-mur de réaction » a été
mis au point (ﬁg. 6.3(a)). Il permet ainsi de réaliser des essais quasi-statiques à l’échelle 2,
intermédiaire à celle du mur, sur des éléments de structure composant le mur de contreventement,
appelés « cellules élémentaires » (cf. chapitre 4). Cette campagne expérimentale a été menée au
laboratoire 3SR et au laboratoire CRAterre de l’école d’architecture de Grenoble (ENSAG).
6.1.1.1 Montage expérimental
Ce prototype de machine de test a été développé au cours de la thèse et a subi trois évolutions
majeures avant d’être totalement opérationnel. Ce processus est illustré dans les ﬁgures 6.1, 6.2
et 6.3.
La première version (ﬁg. 6.1(a)) était l’étape initiale permettant de valider le système de
pilotage se faisant directement à partir du logiciel MatlabR©. Cela a permis aux chercheurs et
aux ingénieurs de travailler avec le même outil. Le premier test a permis de montré la simplicité
de cette méthode. Par ailleurs, la déformation hors-plan du cadre observée durant les essais a
clairement soulignée la nécessité d’un système anti-déversement.
Un seconde version (ﬁg. 6.2(a)), comportant donc ce système anti-déversement (ﬁg. 6.2(b)) a
permis de réaliser les premiers essais dans le plan de la cellule élémentaire. De nombreux points
d’amélioration ont pu être détectés.
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Le système de transmission des eﬀorts (et des déplacements) était réalisé par deux plaques
serrant la lisse haute du cadre maintenues mutuellement par l’intermédiaire de quatre tiges
ﬁletées (ﬁg. 6.1(b)). Ce système a révélé trois points faibles :
• Le cadre se déformant en mouvement de corps rigide va induire un déplacement vertical de
la lisse haute conséquent. Cela peut entraîner le contact des tiges ﬁletées avec le système
anti-déversement.
• Le contact plan/plan des plaques métalliques sur le montant en bois induit forcément des
moments résiduels dans ce dernier dû à l’état de surface grossier du bois.
• Ce dernier phénomène peut être ampliﬁé par le contrôle diﬃcile de l’équivalence de l’eﬀort
de traction dans les quatre tiges ﬁletées.
Concernant l’ancrage de la cellule sur le bâti, deux systèmes diﬀérents ont été utilisés. Le
premier consiste à ﬁxer les deux faces extérieures de la lisse basse à deux cornières métalliques,
par l’intermédiaire de boulons traversant la lisse, préalablement percée, encastrées sur le bâti
par trois vis. À cause de la trop grande distance séparant les boulons des extrémités de la
lisse (30 cm), le frottement induit par le serrage des pièces métalliques sur cette dernière ne
suﬃsait pas à empêcher sa ﬂexion, entraînée par le soulèvement du poteau. Le second système
(ﬁg. 6.1(c)), composé d’une équerre métallique renforcée par des goussets, consistait à bloquer
le mouvement horizontal de la lisse basse dans le plan du cadre. Une surépaisseur bloque de
l’équerre empêchant également le mouvement vertical de l’extrémité de la poutre en bois. Deux
défauts ont été identiﬁés :
• La sur-épaisseur s’est révélée trop ﬁne par rapport aux déformations importantes du bois
qui permettent à la lisse de « s’échapper » de ce système d’ancrage.
• Durant l’essai, les poteaux entraient en contact avec l’équerre métallique à cause de sa
hauteur trop importante.
À partir de ces observations, une troisième version de la machine a été développée (ﬁg. 6.3(a)).
Les éléments suivants ont été apportés :
• Systèmes de guidage et d’anti-déversement (ﬁg. 6.3(b) et 6.3(d)) : deux poutres métal-
liques ont été ajoutées au bâti permettant de réaliser un autre type de guidage et d’assurer
le mouvement en plan de la structure. Sur chacune d’entre elle est ﬁxé un rail. Le vérin
applique la charge par l’intermédiaire du capteur de force et des pièces de guidage montées
en liaison glissière sur le rail. Ce paragraphe montrera que cette chaîne cinématique pos-
sède, durant l’essai, un frottement constant non négligeable par rapport à la réponse de la
structure. Ensuite la charge est transmise à un rouleau appuyant, par l’intermédiaire d’une
plaque métallique, sur la lisse haute et sur le poteau de la cellule élémentaire. Cette pièce
cylindrique permet d’éviter la transmission de moment selon une direction. Toutefois les
eﬀorts mis en jeu, entre ce composant et la plaque métallique ﬁxée sur le cadre, empêchent
le rouleau de tourner correctement, créant un frottement au niveau de cette liaison.
• L’ancrage du cadre (ﬁg. 6.3(c)) : deux rectiﬁcations ont été réalisées sur ces liaisons. La
première concerne l’ajout d’un perçage au bout de chaque extrémité des cornières métal-
liques aﬁn de limiter le soulèvement, décrit précédemment, de la lisse basse. La seconde
est une modiﬁcation des équerres latérales permettant de mieux maintenir le montant en
bois et de pas entrer en contact avec les poteaux verticaux.
• Système de bridage (type étau, ﬁg. 6.3(d)) : le réglage de la position horizontale du rouleau
2 permet de brider le cadre par le rapprochement des deux cylindres. Par la suite, il sera
montré que cette liaison impacte la réponse globale du cadre à cause du frottement induit
par la force de précontrainte.
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(a) Vue global du système (b) Liaison vérin/cadre (c) Maintien de la lisse
basse par son extrémité
Figure 6.1 – Première étape de la conception du « mini-mur »
(a) Vue global du système (b) Système de guidage du cadre dans son plan
Figure 6.2 – Seconde étape de la conception du « mini-mur »
Cette présentation détaillée du « mini-mur » permet d’appréhender son fonctionnement et les
diﬀérents détails techniques d’importance qui peuvent avoir une inﬂuence sur le comportement
expérimental.
6.1.1.2 Procédures expérimentales
Ce paragraphe présente le contenu de la campagne expérimentale, les moyens de mesure ainsi
que les protocoles de chargement utilisés.
Hormis le besoin de données expérimentales, nécessaires au développement du modèle numé-
rique, l’objectif principal de cette campagne est d’analyser l’inﬂuence des paramètres suivants :
• Le type de remplissage : en eﬀet, le chapitre 3 a mis en évidence l’utilisation de trois types
de remplissage en Haïti pour les ossatures bois. Il paraissait donc important d’étudier leur
impact sur le comportement de la structure.
• La présence de remplissage : ce point est crucial pour appréhender correctement le com-
portement des ossatures bois avec remplissage.
• La présence ou non de contreventement : le chapitre 3 a montré que les constructions tra-
ditionnelles des milieux ruraux d’Haïti ne possédaient pas ce type d’élément permettant de
reprendre les eﬀorts horizontaux. Montrer quantitativement leur apport sur le comporte-
ment global de l’ossature semble donc important aﬁn de valider les améliorations apportées
à la structure étudiée.
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(a) Vue globale du système
Rouleau 
 
Rail
Pièce de guidage
Capteur de force
Vérin
Cadre
Bâti
Vis de réglage
(b) Liaison vérin/cadre (c) Liaison d’ancrage
du cadre sur le bâti
Étau de 
serrageLVDTVérin Rouleau 1 Rouleau 2
Pièce de guidage 1 Pièce de guidage 2Rail
(d) Vue supérieure du montage
Figure 6.3 – Dernière étape de la conception du « mini-mur »
Toutes les conﬁgurations testées sont présentées dans les ﬁgures 6.4 et 6.5 et dans le tableau
6.1. Les détails techniques relatifs à la mise en œuvre des cadres sont quant à eux illustrés dans
la ﬁgure 6.6.
(a) Remplissage de pierres (b) Remplissage d’adobes (c) Vide
Figure 6.4 – Conﬁgurations testées avec contreventement
Le protocole de chargement utilisé est similaire à celui appliqué pour les essais sur assem-
blages (cf. ﬁg. 5.3(c)) avec un déplacement ﬁnal de 80 mm et un glissement limite Vy = 20 mm.
Les essais sont pilotés en déplacement par un LVDT (cf. ﬁg. 6.3(d) et 6.7(a)) à une vitesse de
2,2 mm/s.
Pour les essais cycliques 1 et 2 et les essais monotones des conﬁgurations avec remplissage
en adobe et en pierre, la mesure du déplacement horizontal et celle du déplacement vertical au
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(a) Remplissage de pierres (b) Remplissage d’adobes (c) Torchis
Figure 6.5 – Conﬁgurations testées sans contreventement
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Figure 6.6 – Détails techniques et dimensions de la cellule élémentaire
pied de chaque poteau a été eﬀectuée à l’aide de capteurs LVDT (cf. ﬁg. 6.7(b) et 6.7(c)).
(a) LVDT servant au pilotage de l’essai (b) LVDTmesurant le soulève-
ment et le déplacement latéral
de la première connexion type-
1
(c) LVDT mesurant le soulève-
ment et le déplacement latéral
de la seconde connexion type-1
droite
Figure 6.7 – Position et installation des capteurs LVDT
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Table 6.1 – Conﬁgurations des essais sur cellule élémentaire
Type de
contreventement
Type de remplissage Type d’essai Nombre d’essai
Croix de
Saint-André
Pierres
Monotone 1
Cyclique 2
Adobes
Monotone 1
Cyclique 4
Vide
Monotone 1
Cyclique 2
Sans
Pierres
Cyclique 1
Adobes
Torchi
Vide
Pour chaque conﬁguration, deux essais oligocycliques et un essai monotone ont été réalisés.
Dans le cas du remplissage avec adobes, deux tests oligocycliques supplémentaires (cyclique 3*
et cyclique 4*) ont été réalisés avec pour objectif d’évaluer l’inﬂuence de la variation de deux
détails techniques fréquemment employés pour la réalisation des ossatures bois avec remplissage
dans le cadre de diﬀérents projets de reconstruction (cf. chapitre 3) :
• À la place de l’assemblage central de la croix de Saint-André illustré sur la ﬁgure 6.6, une
connexion à mi-bois a été réalisée.
• La surface plane des extrémités des diagonales en contact avec les poteaux a été tournée
de façon a être en contact avec la lisse basse et haute.
6.1.2 Résultats
Les diﬀérents paramètres composant la campagne expérimentale à l’échelle 2 (présence
de remplissage, type de remplissage, présence de contreventement ou modiﬁcations de détails
techniques) font l’objet d’une étude basée sur plusieurs méthodes d’analyse (courbes oligocy-
cliques, monotones et enveloppes, énergie cumulée, coeﬃcient d’amortissement visqueux équi-
valent (EVDR) et ductilité) permettant de discerner les diﬀérents phénomènes agissant sur le
comportement global des cellules élémentaires. Ce paragraphe s’attache donc à décrire ces tra-
vaux.
Les principales valeurs des résultats de chaque essai sont résumées dans le tableau 6.2 pour
les cellules contreventées et dans le tableau 6.3 pour les cellules sans contreventement.
Les ﬁgures 6.8(a) et 6.8(b) montrent le comportement Force-Drift obtenu pour ces deux
types de cellules élémentaires. Pour rappel, le drift est obtenu en divisant le déplacement en
tête du mur par sa hauteur. Dans des bâtiments à plusieurs étages, ce paramètre est ainsi ap-
pelé « déplacement inter-étage ». Il permet d’exprimer l’évolution de la force en fonction d’une
donnée indépendante des dimensions de la structure. Les ﬁgures 6.8(a) et 6.8(b) confrontent
respectivement les courbes enveloppes des essais cycliques des trois types de cellule contreven-
tée (avec remplissage de pierre ou d’adobe et sans remplissage) et des quatre conﬁgurations de
cadre sans croix de Saint-André. Cela permet de comparer les raideurs initiales, les résistances
maximales, les déplacements correspondants et l’adoucissement de leur comportement. Puis,
la ﬁgure 6.9 complète ces informations en illustrant les diﬀérents phénomènes dépeints par les
courbes cycliques de ces conﬁgurations de cellule.
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Figure 6.8 – Cellule élémentaire – Diagramme Force-Déplacement
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(a) Remplissage de pierres
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(b) Remplissage d’adobes
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Figure 6.9 – Essais oligocycliques réalisés pour les conﬁgurations contreventées
Cette analyse conduit à l’identiﬁcation du rôle de chaque élément sur l’évolution du com-
portement global des cellules (cf. tab. 6.2 pour le détail des valeurs) :
Connexions :
La réponse globale de la structure est en grande partie gouvernée par le comportement de ses
assemblages. Durant les essais, trois principaux modes de fonctionnement ont pu être identiﬁés :
• Déformation verticale (ﬁg. 6.11(b)) : cette cinématique est caractéristique du comporte-
ment en traction des assemblages. Il apparait lorsque la déformation du cadre décrit un
mouvement de corps rigide, ce qui était quasiment toujours le cas. La ﬁgure 6.10 indique
les valeurs des déplacements verticaux et horizontaux des connexions de type-1, mesurées
au cours du temps, par quatre LVDT (cf. ﬁg. 6.7(b) et 6.7(c)), pour les essais cycliques 1
et 2 et pour les essais monotones des cellules contreventées avec remplissage d’adobes et de
pierres. Elle permet de souligner la dissymétrie de l’expérience. En eﬀet, on remarque que
les assemblages situés à droite de la cellule se soulèvent et glissent davantage que ceux de
gauche (côté du vérin). Cela peut s’expliquer par la dissymétrie géométrique de la cellule
dont les diagonales sont réalisées en trois parties distinctes (cf. ﬁg. 6.6). Le mouvement de
corps rigide est caractéristique des essais monotones. Ainsi, les valeurs de soulèvement du
poteau, relatives à ces essais monotones, sont toujours importantes. Cependant, pour plu-
sieurs essais cycliques, des déplacements verticaux supérieurs ont été obtenus. Cela peut se
justiﬁer par l’endommagement progressif qui apparaît dans la connexion et qui ne permet
plus au poteau de retrouver sa position initiale. Ceci est illustré par le résultat du capteur
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LVDT vertical droit dépeint dans la ﬁgure 6.10(b).
• Déformation horizontale (ﬁg. 6.11(a)) : cette cinématique, typique du comportement en
cisaillement de la connexion, est souvent observée au droit de l’assemblage supportant
l’eﬀort horizontal provenant de la poussée du contreventement. La ﬁgure 6.10 montre que
la proportion des déplacements dû au cisaillement de la connexion est équivalente à celle
des déformations verticales.
• La combinaison des deux déformations : ainsi, la ﬁgure 6.10 montre ﬁnalement que le
déplacement de l’assemblage de type-1 est toujours une combinaison progressive et répartie
de ses déplacements verticaux et horizontaux. Cette observation sera primordiale pour le
développement de la modélisation détaillée de la cellule élémentaire (cf. § 6.2).
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(b) Essai oligocyclique 1 (adobes)
Figure 6.10 – Déplacement vertical et horizontal en pied de chaque poteau en fonction du pas
de temps – Conﬁgurations contreventées avec remplissage d’adobes et de pierres – Courbes
monotones et courbes enveloppes des essais oligocycliques 1 et 2
Remplissage :
• Résistance maximale : Aucune inﬂuence du remplissage sur la résistance maximale n’a pu
être constatée (ﬁg. 6.8(a)) : en eﬀet, quelque soit la conﬁguration, sa valeur oscille autour
de12−13 kN selon l’orientation du chargement avec un écart-type de 1,4 kN. Cela s’explique
par le comportement de treillis exhibé par la cellule durant l’essai. Sa déformation est
principalement due à un mouvement de corps rigide similaire à la description donnée par
Ceccotti et Sandhaas [21] à propos des murs X-Lam (cf. chapitre 2). Les phénomènes de
ﬂexion et de cisaillement détaillés dans le chapitre 1 sont quant à eux peu visibles.
• Raideur initiale : le remplissage apporte au comportement des cellules une raideur initiale
plus importante que celle obtenue à partir des résultats des conﬁgurations vides (ﬁg. 6.8(a)
et 6.13(b)). De même, le type de remplissage semble avoir une inﬂuence sur la raideur
mais le nombre d’essais réalisé ne permet pas de l’aﬃrmer. En revanche ce phénomène est
nettement visible aux vues des courbes de la ﬁgure 6.8(b) et des valeurs du tableau 6.3
relatives au comportement des cellules non centreventée. En eﬀet, il peut être constaté
que la raideur de l’ossature remplie d’une maçonnerie de pierre est de l’ordre de deux à
trois fois plus importante que celle des cellules dont le remplissage est en torchis ou en
maçonnerie d’adobe. La maçonnerie cyclopéenne étant par contre plus instable que les
deux autres types de remplissage, dû à l’appareillage diﬃcile de pierre sur une épaisseur
de mur de 10 cm, les mouvements oligocycliques ont entraîné sa chute prématurée.
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(a) Rupture en cisaille-
ment d’un feuillard (essai
cyclique)
(b) Rupture en trac-
tion d’un feuillard (es-
sai monotone)
(c) Rupture hors-plan de
la connexion (essai cy-
clique)
(d) Assemblage central de la croix de
Saint-André
(e) Rupture de l’assemblage central
Figure 6.11 – Les diﬀérents modes de ruptures observés dans les assemblages au cours des
essais sur cellule élémentaire
• Adoucissement : le remplissage permet d’améliorer l’adoucissement du comportement des
cellules (ﬁg. 6.8(a)). Cela est clairement visible pour des valeurs de drift de l’ordre 6 %
caractérisées par l’arrêt des essais sur cadre vide. En eﬀet, pour cette plage de déformation,
la croix de Saint-André des cellules vides avait tendance à s’extraire de son cadre n’assurant
plus la reprise des eﬀorts horizontaux. Les tests étaient alors brusquement interrompus
pour des raisons de sécurité. Ce phénomène a également été observé par Ferreira et al.
[53].
• Dissipation d’énergie et EVDR : le remplissage permet aux cellules de dissiper une quantité
d’énergie signiﬁcativement plus importante que pour des cadres vides. Cela est conﬁrmée
par la ﬁgure 6.13(a) et les valeurs du tableau 6.2. On peut notamment le voir sur la ﬁgure
6.9 au niveau de la force résiduelle existante pour un déplacement nul. En eﬀet, pour les
conﬁgurations vides, cet eﬀort n’est pas supérieur à celui provenant du frottement de la ci-
nématique du « mini-mur » (appelé par la suite « frottement machine » par simpliﬁcation).
Cela indique que la force résiduelle pour des cadres sans remplissage est nulle, autrement
dit, la dissipation d’énergie est négligeable lors des phases intermédiaires à la décharge et
à la recharge du cadre.
La ﬁgure 6.12 décrit l’évolution de la valeur absolue de l’EVDR (calculée à partir des cycles
positifs et négatifs) en fonction du dritf (cf. ﬁg. 5.3) obtenue pour les cellules contreventées
d’une part et pour les cellule sans croix d’autre part. Aﬁn d’améliorer la lisibilité du
graphique, l’EVDR est aﬃché uniquement pour les cycles marqués d’un point dans la ﬁgure
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5.3 (p. 114). Pour chaque conﬁguration, on constate que le coeﬃcient d’amortissement
visqueux équivalent tend vers une valeur constante. La moyenne calculée pour l’ensemble
de essais vaut 12,3 % avec un écart-type de 0,95 %. Cette valeur est cohérente avec les
grandeurs disponibles dans la littérature pour les ossatures bois avec ou sans remplissage
(cf. 2, Ali et al. [5], Vasconcelos et al. [143] ou Filiatrault et al. [54]) et représentative d’une
capacité d’amortissement relativement importante. Bien que la variation de ce coeﬃcient
soit importante et que le nombre d’essais soit limité, une tendance semble se dessiner,
conﬁrmant l’observation précédente et les conclusions de Ali et al. [5] selon lesquelles les
cellules avec remplissage dissipent davantage d’énergie que les spécimens vides. Par ailleurs,
la ﬁgure 6.12(b) et le tableau 6.3 montrent que le remplissage des ossatures bois sans
contreventement dissipe une part importante d’énergie permettant d’obtenir un EVDR
moyen de l’ordre de 17 %. On remarque que le remplissage en torchis ne permet pas de
dissiper une telle quantité d’énergie. Cela s’explique par sa technique de mise en œuvre
réalisée à partir de l’entrelacement de branchages recouvert d’un enduit de terre dont le
mécanisme d’endommagement contribue moins à dissiper l’énergie.
• Ductilité µ∆ : la ductilité en déplacement a été calculée a partir de la méthode EEEP
présentée dans le chapitre 3. Leurs valeurs, résumées dans le tableau 6.2, donnent une
moyenne de 2,28 du coté négatif et de 2,75 du coté positif, avec des écart-types respectifs
de 0,58 et 1,25. Ces grandeurs sont équivalentes à celles obtenues à l’échelle d’un mur
par Ali et al. [5] mais modérées par rapport aux données similaires relatives à l’étude des
ossatures bois en général (cf. chapitre 2, Vasconcelos et al. [143], Poletti et Vasconcelos
[124], Muñoz et al. [111]). Étant donné que la démarche employée pour calculer la ductilité
inﬂue beaucoup sur sa valeur, la méthode de Karacabeyli et Ceccotti a également été
utilisée (Karacabeyli et Ceccotti [92]), pour sa rapidité de mise en œuvre, aﬁn de vériﬁer
la concordance des résultats. Cette dernière conﬁrme l’ordre de grandeur obtenu par la
méthode EEEP avec une moyenne de 3,16 (coté négatif) ou de 3,05 (coté positif) et des
écart-types respectifs de 0,71 et 0,91. Aucune inﬂuence du remplissage sur la valeur de la
ductilité ne peut être détectée. En revanche le type de remplissage a un rôle important
lorsque la cellule n’est pas contreventée. Cela est illustré par les valeurs du tableau 6.3
pour lesquelles la conﬁguration avec maçonnerie de pierre possède des valeurs comprises
entre 7 et 9 alors que la ductilité des deux autres types de cellules ne dépasse pas 4.
• Eﬀet de conﬁnement : le remplissage permet de conﬁner l’ossature bois. En eﬀet, des dé-
fauts de conception tel qu’un écart important entre les extrémités situées au niveau de
l’assemblage central a conduit à la rupture du contreventement (cf. ﬁg. 6.11(d) et 6.11(e)).
Cela ne peut pas se produire pour des cas similaires d’ossature avec remplissage.
Contreventements :
La comparaison des résultats des cellules contreventées présentés dans la ﬁgure 6.8(a) à ceux
des cellules sans diagonales illustrés dans la ﬁgure 6.8(b) suﬃt à conclure sur l’apport substantiel
de la croix de Saint-André sur le comportement du cadre, tant d’un point de vue de l’augmen-
tation de la résistance que de celle de la raideur initiale. De plus, la chute de la maçonnerie de
pierre advenue durant l’essai sur le cadre non contreventé est une seconde illustration de l’impor-
tance de la croix qui contribue à l’amélioration du conﬁnement de la maçonnerie et à la division
de son volume (quatre « petits » triangles au lieu d’un « carré ») potentiellement dangereux en
cas d’éboulement. Par ailleurs, le comportement de la conﬁguration sans contreventement et
sans remplissage est très proche de la courbe Force-Déplacement décrite par le « frottement ma-
chine ». Ceci indique que sa résistance est quasi-nulle et conﬁrme ainsi l’hypothèse selon laquelle
le comportement Moment-Rotation des assemblages de type-1 est négligeable devant celui des
deux autres directions (cf. chapitre 5).
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Figure 6.12 – Valeur absolue de l’EVDR en fonction du drift des cellules élémentaires
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Figure 6.13 – Indicateurs de performance sismique appliqués aux cellules contreventées
Détails techniques :
Comme expliqué dans le paragraphe 6.1.1.2, la modiﬁcation de l’assemblage central de la croix
de Saint-André et le changement d’orientation de contact des contreventements sur le cadre en
bois constituent des modiﬁcations techniques courantes sur les chantiers en Haïti qui ont soulevé
des questions relatives à leur inﬂuence sur le comportement global de la structure. Les résultats
des essais 3 et 4 correspondent à une conﬁguration avec remplissage en adobes, dont les corps
d’épreuve ont été chacun réalisés avec l’une de ces variantes structurelles. Ils sont illustrés dans
les ﬁgures 6.8(a) et 6.9. Ils révèlent que l’impact de ces modiﬁcations sur le comportement global
est mineur. En eﬀet, même si ces deux conﬁgurations décrivent des résistances supérieures aux
conﬁgurations 1 et 2 possédant le même type de remplissage, elles ne se démarquent pas, sur ce
point, du comportement des cellules vides ou remplies d’une maçonnerie de pierre. De plus, la
résistance inférieure de ces conﬁgurations 1 et 2 peut être expliquée par la rupture prématurée
de l’une de leurs connexions. Son origine provient, dans un cas, du décrochement hors-plan
de la diagonale, par rapport à son cadre, induisant un chargement inapproprié du feuillard
(ﬁg. 6.11(c)). Dans l’autre cas, la distance trop faible séparant une pointe du bord du poteau a
conduit à son déchaussement précoce.
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Table 6.3 – Résultats des essais en cisaillement réalisés sur les cellules non contreventées
Type of inﬁll Fmin Fmax driftmin driftmax K0,− K0,+ ξeq µ− µ+
- (kN) (kN) (%) (%) (kN/mm) (kN/mm) (%) - -
Pierres –4.9 4.9 –4.73 3.26 0.57 0.75 16.8 7.05 8.92
Adobes –4.5 4.3 –7.89 8.09 0.27 0.29 17.1 3.86 3.97
Torchis –4.3 5.0 –7.90 6.49 0.21 0.25 13.4 2.15 2.52
Vide –1.3 0.5 –8.17 7.94 - - - - -
6.1.3 Conclusion
Cette partie s’est attachée à décrire en détail la campagne expérimentale réalisée à l’échelle 2.
Cela a permis d’appréhender les diﬃcultés de ces tests pilotés avec le « mini-mur », celles du
comportement de la cellule élémentaire ainsi que celles de son évolution selon la modiﬁcation
de divers paramètres. Ces analyses montrent le comportement favorable de ce type de structure
vis-à-vis des indicateurs de performance sismique et permettront de réaliser la modélisation
détaillée de ces essais dans la partie suivante.
6.2 Modélisation
Tout d’abord, ce paragraphe décrit le développement d’une modélisation détaillée permet-
tant d’identiﬁer successivement les diﬀérentes sources de dissipation d’énergie qui composent le
comportement de la cellule élémentaire. Leurs prises en compte étant relativement complexes à
introduire, la démarche mise en œuvre est décomposée en plusieurs étapes, chacune expliquant
l’ajout d’un nouvel élément aﬁn de prendre en compte un nouveau phénomène mécanique :
• Étape 1 : modélisation de la cellule élémentaire pour laquelle les non-linéarités sont unique-
ment prises en compte dans le comportement en traction des connexions (direction verticale
selon le repère global de la cellule) de type-1, obtenu expérimentalement à l’échelle 1. Les
déplacements latéraux, à la base de la cellule, sont bloqués.
• Étape 2 : les ddl horizontaux, à la base de la cellule, sont relâchés. Le comportement en
cisaillement des assemblages est ajouté à partir des résultats expérimentaux également
acquis à l’échelle 1.
• Étape 3 : des mécanismes non-linéaires dissipant de l’énergie, propres au fonctionnement de
la plateforme expérimentale « mini-mur », sont introduits aﬁn de reproduire correctement
le comportement expérimental global de la cellule mesuré. Il s’agit de biais expérimentaux
détaillés dans le paragraphe 6.1.
• Étape 4 : grâce à la prise en compte des diﬀérents biais expérimentaux, des mécanismes pré-
sents à l’intérieur de la cellule ont pu être identiﬁés. Une résistance latérale supplémentaire
nécessaire est prise en compte par un élément dont le comportement est élasto-plastique.
Ce dernier est déﬁni à partir des résultats expérimentaux présentés dans le paragraphe
6.1.
• Étape 5 : Enﬁn, la présence du remplissage, agissant sur la dissipation d’énergie et la force
résiduelle existante pour un déplacement nul, est modélisée par un élément elasto-plastique
supplémentaire.
Cette modélisation détaillée permet ﬁnalement de prédire la réponse quasi-statique de la
cellule, obtenue expérimentalement, dont les connexions sont conçues à partir de 6 pointes.
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Ensuite, dans le but de prédire la réponse du mur de contreventement à l’échelle 3 et de la
maison à l’échelle 4, dont l’ossature est liée par des assemblages de type-1 constitués de 8 clous,
le comportement de la cellule élémentaire est prédit sans opération supplémentaire (compte
tenu du fait que tous les mécanismes ont été identiﬁés séparément) à partir du comportement
expérimental en traction et en cisaillement des connexions, obtenu à l’échelle 1. Sa réponse à un
chargement monotone et oligocyclique sert de base pour calibrer un macro-élément non linéaire
permettant de simuler le comportement de la cellule de manière globale et ainsi de prédire la
réponse des structures aux échelles supérieures.
6.2.1 Modélisation détaillée de la cellule élémentaire à partir des lois de
comportement des assemblages
Cette modélisation détaillée va permettre d’isoler la réponse des diﬀérents mécanismes pro-
venant du comportement intrinsèque (nombre de clou dans une liaison, eﬀet du remplissage,
eﬀet de la raideur du bois, etc...) de la cellule mais aussi des biais expérimentaux. Ceci permet-
tra de retrancher les eﬀets de ces biais, mais également d’adapter la modélisation de la cellule
en fonction du nombre de clous dans les assemblages. Les diﬀérents mécanismes sont mis en
évidence dans les étapes de modélisations 1 à 5 ci-dessous.
Étape 1 : comportement de la cellule sans remplissage avec prise en compte d’une
loi uniquement verticale pour les assemblages
Dans une première approche, l’hypothèse selon laquelle toute la dissipation d’énergie provient
du comportement en traction des feuillards a été faite. Cette conjecture revient à considérer
que le cadre se déforme selon un mouvement de corps rigide parfait et ainsi revient à considérer
que les déplacements latéraux dans ces assemblages sont nuls. La modélisation réalisée est pré-
sentée dans la ﬁgure 6.14. Les nœuds et leur numéro sont annotés par la lettre « n » suivie du
nombre. Pour les éléments, la lettre « e » est utilisée. Par exemple, le nœud 4 sera noté « n4 »
et l’élément 3 « e3 ». Juxtaposé au maillage, un aperçu des lois de comportement utilisées pour
chaque élément est disponible. Ainsi, celle des éléments barres (élément ne travaillant qu’en
traction ou compression) e1, e2 et e3 est linéaire élastique et déﬁnie avec un module d’Young de
9000 N/mm2. Cette valeur correspond à la raideur moyenne en compression du bois fournie par
l’Eurocode 5 (EN 1995-1-1 [50]) pour une classe mécanique C18. La loi associée aux éléments e4
et e5 doit être représentative du comportement des diagonales de la croix de Saint-André. Ces
dernières, étant simplement ﬁxées par deux pointes lardées dans le cadre de la cellule, ont une
résistance en traction très limitée qui sera négligée dans le modèle. Ainsi e4 et e5 sont associés
à des barres dont le comportement est unilatéral avec une raideur en compression égale à celle
du bois et une raideur en traction négligeable prise égale à 1 N/m. Les feuillards sont modélisés
par les éléments e6 et e7 dont le comportement hystérétique selon x (e6-x et e7-x) et y (e6-y
et e7-y) est décrit par le modèle de Humbert calibré à partir des résultats expérimentaux sur
assemblages (cf. chapitre 5). Les liaisons glissières représentées entre ces deux éléments et le bâti
font référence à leur degré de liberté horizontal bloqué aﬁn de ne prendre en compte que leur
résistance en traction.
Dans les premières étapes de la modélisation de la cellule, seule une analyse à partir d’essais
monotones est réalisée. L’objectif est, dans un premier temps, de pouvoir prédire du mieux
possible la résistance maximale Fmax, le déplacement correspondant dmax, la raideur initiale K0
et l’adoucissement de la courbe.
Le déplacement est imposé au nœud 3 avec une valeur maximale de 80 mm.
Le résultat obtenu est illustré par la ﬁgure 6.15(a) et sa déformée ﬁnale est tracée dans la
ﬁgure 6.15(b). Il peut être constaté que le mouvement de corps rigide décrit par la cellule en-
traîne un soulèvement du poteau égal au déplacement imposé en tête. Ainsi le comportement
global obtenu correspond directement à la loi en traction du feuillard. Fmax et dmax sont donc
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Figure 6.14 – Étape 1 - Modélisation plane de la cellule avec blocage des ddl des nœuds 2 et 5
correspondant au déplacement selon x
trop faibles et la raideur initiale surestimée. Ces résultats sont cohérents puisque dans le pa-
ragraphe 6.1, nous avions pu constater que les déformations latérales des assemblages étaient
du même ordre de grandeur que les déformations verticales. En revanche, on peut constater
que l’adoucissement de la courbe est assez proche de celui d’une des courbes enveloppes expé-
rimentales. Cela permet de faire l’hypothèse que le comportement Force-Déplacement du cadre
pourrait atteindre sa valeur maximale en même temps que celle du comportement en traction
de la connexion. Ensuite, le comportement de la cellule adopterait celui de la réponse post-pic
de l’assemblage.
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Figure 6.15 – Résultats de la modélisation de l’étape 1
L’étape suivante consiste à libérer les ddl horizontaux bloqués des éléments e6 et e7.
Étape 2 : prise en compte du comportement latéral des assemblages
La modélisation réalisée est présentée dans la ﬁgure 6.16. Il peut être constaté que la seule
diﬀérence par rapport à la modélisation de l’étape 1 (ﬁgure 6.14) est la suppression du blocage
des ddl représentés par les liaisons glissières. Ainsi la loi en cisaillement des connexions va pouvoir
être sollicitée.
Les résultats obtenus sont illustrés par la ﬁgure 6.17(a) et sa déformée ﬁnale est tracée dans
la ﬁgure 6.17(b). De plus, aﬁn d’appréhender la part du cisaillement et celle de la traction sur le
résultat global, l’évolution des eﬀorts dans l’élément 6 est visible dans la ﬁgure 6.17(c) et celle
des eﬀorts dans l’élément 7 est tracée dans la ﬁgure 6.17(d).
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Figure 6.16 – Étape 2 - Modélisation de la cellule – Par rapport à l’étape 1, les ddl
horizontaux des nœuds 2 et 5 sont relâchés
La ﬁgure 6.17(c) indique qu’entre les nœuds 1 et 2 (assemblage gauche de la cellule), l’as-
semblage est sollicité en traction (déplacement vertical) mais pas en cisaillement (déplacement
horizontal). Cela s’explique par la très faible raideur de la diagonale qui ne permet pas de
transmettre les eﬀorts horizontaux dans la connexion.
La ﬁgure 6.17(d) indique qu’entre les nœuds 6 et 5 (assemblage droit de la cellule), l’assem-
blage est sollicité en cisaillement (déplacement horizontal) et que le poteau entre en compression
contre la lisse basse (raideur importante relative au déplacement vertical).
La ﬁgure 6.17(a) permet de constater que dans cette nouvelle conﬁguration, le comportement
en cisaillement des assemblages est prépondérant sur la réponse globale. Cela s’explique par sa
raideur initiale (K0 = 0,61 kN/mm) beaucoup plus faible que celle du comportement en traction
(K0 = 10 kN/mm). Fmax et dmax sont donc sous-estimés. En revanche, les raideurs moyennes des
courbes enveloppes valent K0,− = 0,53 kN/mm et K0,+ = 0,62 kN/mm et sont donc quasiment
égales à celle de la loi en cisaillement des feuillards. Cela permet d’aﬃrmer que la raideur initiale
de la cellule élémentaire est gouvernée par cette dernière. Enﬁn, un lien similaire à celui observé
dans l’étape 1 peut être souligné entre l’adoucissement du comportement des assemblages et
celui de la deuxième courbe enveloppe permettant d’en tirer la même conclusion.
Cette étape a permis de mettre en lumière les similarités existantes entre la réponse globale
et celle des assemblages sollicités en cisaillement. Elle permet également de conclure sur le
manque de représentativité de la réponse réelle de la structure dépeint par les résultats de
la modélisation actuelle. L’étape suivante consiste à modéliser les phénomènes provenant de
l’interaction cellule/« mini-mur » (biais expérimentaux pouvant inﬂuencer les résultats).
Étape 3 : prise en compte des phénomènes dissipatifs propres au « mini-mur » (biais
expérimentaux)
La modélisation réalisée est présentée dans la ﬁgure 6.18. Par rapport à l’étape précédente,
deux éléments supplémentaires, relatifs aux biais expérimentaux de la machine d’essai, ont été
ajoutés.
Le premier, e8, représente le contact existant entre le rouleau de la machine qui permet de
transmettre le chargement et la plaque métallique, vissée sur la cellule, qui sert d’interface pour
répartir ce dernier dans la structure. Comme expliqué dans le paragraphe 6.1, un deuxième
rouleau, dont la position latérale est réglable, permet de brider le cadre aﬁn de lui appliquer
le plus ﬁdèlement possible le protocole de chargement utilisé en évitant l’apparition de jeu qui
perturberait la qualité des résultats. La mesure de l’eﬀort engendré par le serrage a indiqué une
valeur de 4,5 kN. Cette précontrainte, ajoutée à la force en tête de la structure augmentant
pendant l’essai, engendre un frottement de Coulomb (avec un eﬀort tangentiel vertical) au
niveau du contact rouleau/plaque. L’ajout de l’élément 8 a ainsi pour objectif de représenter ce
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Figure 6.17 – Résultats de la modélisation de l’étape 2
phénomène. Il possède une raideur de contact égale à la plus faible des matériaux composant les
surfaces en relation. Dans notre cas, cette grandeur, représentant la raideur du bois, est prise
égale à 40 kN/mm. Le coeﬃcient de frottement µ retenu, représentatif d’un contact entre deux
surfaces métalliques non lubriﬁées, est égal à 0,2.
L’ajout du second élément, e9, modélisé par un patin élastoplastique parfait, vise à reproduire
le frottement existant pour un essai à vide (sans corps d’épreuve) lorsque le vérin du « mini-mur »
met en mouvement l’ensemble de la chaîne cinématique du montage (ﬁg. 6.1(b) sans le cadre).
L’écart des deux paliers a été mesuré à 650 N. La raideur initiale est prise égale à 10 kN/mm
aﬁn d’être cohérente avec l’ordre de grandeur des autres valeurs élevées de raideur du modèle.
Les résultats sont présentés dans la ﬁgure 6.19 sous la même forme que ceux de l’étape 2. On
remarque tout d’abord que les eﬀets de ces modiﬁcations ne sont pas substantiels. En eﬀet, la
réponse globale obtenue semble inchangée. La raideur initiale a été modiﬁée et vaut maintenant
1,4 kN/mm ce qui s’éloigne de la réalité. Par ailleurs, le frottement engendré au niveau de
l’interface rouleau/plaque a diminué l’eﬀort de traction dans l’assemblage (ﬁg. 6.19(c)). Cette
étape, dont l’apport cognitif est faible à priori, est en fait indispensable pour la réalisation de
l’étape 4 dans laquelle ces phénomènes jouent un rôle prépondérant sur le comportement de la
cellule élémentaire.
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Figure 6.18 – Étape 3 - Modélisation de la cellule – Par rapport à l’étape 2, les éléments e8 et
e9 ont été ajoutés aﬁn de prendre en compte les sources dissipatives d’énergie du « mini-mur »
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Figure 6.19 – Résultats de la modélisation de l’étape 3
Étape 4 : prise en compte d’une résistance latérale supplémentaire
Cette étape est cruciale pour la mise au point du modèle. Elle aborde un phénomène qui
apparaît naturellement durant les essais expérimentaux, permettant d’apporter une résistance
et une dissipation d’énergie raisonnables mais qui, numériquement, est complexe à reproduire. Il
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s’agit de la combinaison du comportement en cisaillement et en traction des assemblages durant
le chargement, clairement décrite dans le paragraphe 6.1 (ﬁg. 6.10). En eﬀet, pour chacune des
étapes précédentes, seule l’une de ces deux réponses a pu être activée.
Pour que leur association soit possible, un phénomène agissant sur la résistance latérale doit
exister aﬁn que la cellule ne se déforme pas horizontalement jusqu’à la rupture en cisaillement des
connexions (cf. étapes 2 et 3). Le frottement de l’extrémité des diagonales sur le cadre semblait
être une piste intéressante. Cependant, la modélisation d’un contact avec frottement ne permet
pas de générer une résistance latérale suﬃsamment importante pour solliciter pleinement le
comportement dans les deux directions des assemblages. Des éléments, représentés par e10 et
e11 sur la ﬁgure 6.20, dont le comportement élasto-plastique s’inspire de celui décrit par un
mouvement latéral frottant, ont été calibrés de manière à ce que les déplacements vertical et
horizontal ﬁnaux, respectivement du nœud 2/1 et du nœud 5/6, coïncident avec les valeurs
ﬁnales expérimentales.
Pour ce faire, le seul paramètre à déterminer est la raideur de l’élément, déﬁnie comme le
rapport entre la résistance maximale en traction de l’assemblage obtenue expérimentalement et
un déplacement limite qui reste à déterminer (éq. 6.1). Ce choix provient de la considération
selon laquelle la perte de résistance globale proviendrait de la rupture en traction d’une des
connexions, ce qui s’est à chaque fois vériﬁé expérimentalement.
Kg =
Fmax
dg
(6.1)
Pour un assemblage comportant 6 clous, la résistance maximale mesurée vaut Fmax = 7,80 kN
(cf. chapitre 5). dg est obtenu à partir des résultats expérimentaux pour lesquels les déplacements,
vertical et horizontal, des connexions ont été mesurés. Les ﬁgures 6.21(a) et 6.21(b) en présentent
les courbes enveloppes obtenues pour l’essai cyclique 1 sur cellule élémentaire contreventée avec
remplissage en pierre, particulièrement représentatif de la combinaison des comportements ver-
ticaux et horizontaux. En faisant varier dg dans les données de la modélisation, il est possible
d’agir sur la raideur latérale de la cellule élémentaire (ﬁg. 6.21(d)) et ainsi de pouvoir pondérer
l’impact de la réponse en cisaillement (ﬁg. 6.21(b)) ou en traction (ﬁg. 6.21(a)) des assemblages.
La valeur de dg = 56 mm (représenté par les courbes bleues dans la ﬁgure 6.21) permet d’ob-
tenir une combinaison réaliste des ces réponses, avec un rapport du déplacement maximal en
traction sur celui en cisaillement égale à Rg = dmax,trac/dmax,cis = 26,14/53,45 = 0,49, et ainsi
de prédire un comportement global de la cellule pertinent comme l’illustre la ﬁgure 6.21(d). Ce
rapport, arrondi à 0,5, sera gardé pour modéliser le comportement de cellule élémentaire dont
les connexions seraient élaborées avec un nombre diﬀérent de clous. Cela permet également de
ne plus nécessiter de résultats expérimentaux pour la détermination de dg.
Prenant en considération ces observations, les résultats obtenus par la modélisation sont
présentés dans la ﬁgure 6.22. On constate bien la résistance maximale est dépassée pour la
réponse des assemblages dans les deux directions.
Aﬁn d’obtenir la réponse de la cellule élémentaire indépendamment des phénomènes dissipa-
tifs propres au « mini-mur » et aﬁn de souligner l’importance de l’étape 3, la ﬁgure 6.23 illustre
les résultats obtenus par le modèle qui ne les prend pas en compte. On remarque que la réponse
calculée possède une résistance et une ductilité signiﬁcativement inférieure. Cela s’explique par
le fait que le frottement entre le rouleau et la plaque métallique permet, comme cela a été re-
marqué dans l’étape 3, de diminuer les eﬀorts verticaux dans la connexion. Cette conﬁguration
sera retenue pour calibrer le réponse du macro-élément présenté dans le paragraphe 6.2.2.
Étape 5 : prise en compte du remplissage
Aﬁn d’aﬃner le comportement prédit par la modélisation, il est intéressant d’analyser la
réponse obtenue pour un chargement oligocyclique (ﬁg. 6.23(b)). Le seul paramètre sur lequel
il est possible d’intervenir sans modiﬁer le raisonnement de cette approche est l’eﬀort résiduel
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Figure 6.20 – Étape 4 - Modélisation de la cellule – Par rapport à l’étape 3, les éléments e10
et e11 ont été ajoutés permettant de prendre en compte une résistance latérale plus importante
existant pour un déplacement nul qui sera noté Fr0. En eﬀet, il a été montré dans le paragraphe
6.1 que le remplissage avait une inﬂuence sur la raideur initiale ainsi que sur ce paramètre. Un
élément permettant de représenter le comportement élastoplastique du remplissage est ajouté
(cf. ﬁg. 6.24), distinct de celui qui modélisait le frottement à vide de la machine et qui a été
retiré. À partir des données expérimentales, et après avoir pris soin d’enlever l’eﬀort résiduel dû
au frottement à vide du « mini-mur », la force résiduelle est prise à Fr0 = ±1,8 kN.
Ce paragraphe a décrit la démarche utilisée pour déﬁnir le modèle détaillé qui permet la
prédiction du comportement de la cellule élémentaire contreventée avec remplissage. Son résultat
va servir de base dans la partie suivante pour la création d’un modèle simpliﬁé appelé « macro-
élément ».
6.2.2 Macro-élément
Comme cela a été décrit dans le paragraphe 2.3, diﬀérents modèles simpliﬁés de structure ont
été proposés (Ahmad et al. [2], Boudaud [12], Ceccotti et Sandhaas [21], Kouris et Kappos [96] et
Meireles et al. [110]). Tous s’appliquent à l’échelle du mur et sont basés sur le même principe qui
consiste à localiser la plastiﬁcation dans des éléments. L’utilisation de telles méthodes permet
de réduire considérablement le temps de calcul.
À partir du même type d’approche, un macro-élément, présenté dans la ﬁgure 6.26, a été
développé pour modéliser le comportement de la cellule élémentaire.
Il se compose de 4 nœuds (n1-n4) reliés par 4 barres rigides (e1-e4) qui forment un cadre
aux dimensions identiques au modèle détaillé. Ce système est articulé et se déforme en parallé-
logramme. Le modèle possède donc un seul degré de liberté (ddl) et son comportement est déﬁni
par un élément à deux nœuds, assimilable à un ressort. Sa raideur k(t) est déﬁnie par la loi
hystérétique de Humbert et ses paramètres sont calibrés sur les résultats du modèle EF détaillé
de la cellule. Le modèle simpliﬁé reproduit ainsi le comportement global du modèle détaillé, qui
lui, modélise l’ensemble des phénomènes locaux.
6.2.3 Calage
La campagne expérimentale sur la cellule élémentaire a été réalisée à partir d’assemblages de
type-1 comportant chacun six clous (cf. chapitre 5). Cependant, à l’échelle 3 du mur, les feuillards
sont ﬁxés dans les poteaux par huit clous. Il est donc nécessaire, pour calibrer la réponse du
macro-élément utilisé pour la modélisation du mur de contreventement, d’appliquer une nouvelle
fois l’étape 4, en remplaçant les lois d’assemblages à 6 clous par des lois d’assemblages à 8 clous.
Les calages ainsi réalisés sont présentés dans l’annexe B. Il est également nécessaire de recalculer
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(c) Détermination du juste rapport Rg entre déplace-
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Figure 6.21 – Étude paramétrique du déplacement d’« équilibre » dg
la raideur des éléments latéraux e9 et e10 (cf. ﬁg. 6.24). Pour ce faire, Fmax est prise égale à la
résistance maximale en traction de l’assemblage à huit clous, soit Fmax = 10,2 kN. Rg est retenu
aﬁn de conserver le même rapport que celui déterminé précédemment, soit Rg = 0,5. À partir de
cette condition, il est possible de faire varier dg jusqu’à obtenir la valeur adéquate. La ﬁgure 6.27
présente la variation de Rg en fonction de dg. L’échelle logarithmique illustre la sensibilité de ce
paramètre et donc la diﬃculté de représenter un tel phénomène numériquement. dg = 26,5 mm
permet de respecter le rapport Rg désiré.
Ainsi, le comportement de la cellule élémentaire réalisée à partir d’assemblage à huit clous
peut être prédit. Les paramètres de la loi de comportement du modèle simpliﬁé sont calibrés en
suivant la procédure de calage direct (cf. chapitre 5) et sont donnés dans l’annexe B. Les calages
sont eﬀectués sur les résultats du modèle détaillé en quasi–statique (monotone et cyclique). Il
n’y a pas lieu de préciser les paramètres par une approche de calage moyen ou probabiliste, car
le modèle détaillé est déterministe.
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Figure 6.22 – Résultats de la modélisation de l’étape 4
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Figure 6.23 – Réactions horizontales en fonction du déplacement en tête obtenues pour un
chargement monotone et oligocyclique – Résultats de la modélisation de l’étape 4 sans la prise
en compte des sources dissipatives d’énergie du « mini-mur »
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Figure 6.24 – Étape 5 - Modélisation de la cellule – Par rapport à l’étape 4, l’élément e8 est
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Figure 6.25 – Résultat du modèle avec la prise en compte du remplissage (6 clous par
connexion)
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Figure 6.26 – Macro-élément
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Figure 6.27 – Détermination du rapport Rg pour une cellule élémentaire comportant des
assemblages à 4 clous
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Figure 6.28 – Calage de la loi du macro-élément sur la réponse prédite par le modèle détaillé
comportant des assemblages à 8 clous
6.2.4 Résumé
Pour résumer le travail numérique réalisé à l’échelle 2, voici un rappel des diﬀérentes étapes
suivies :
Étape 1 : elle consiste à ne prendre en compte que le comportement en traction des assemblages
de type-1.
Étape 2 : elle a pour but d’ajouter le comportement en cisaillement des connexions du même
type.
Étape 3 : elle consiste à ajouter les phénomènes dissipatifs issus du fonctionnement du « mini-
mur » et de son interaction avec la cellule élémentaire.
Étape 4 : elle s’attache à souligner l’existence d’une résistance latérale déﬁnie à partir du
rapport entre les déplacements verticaux et latéraux. Les résultats des essais expérimentaux
ont permis de ﬁxer ce rapport à Rg = 0,5.
Étape 5 : elle consiste à ajouter un élément élastoplastique aﬁn de représenter l’inﬂuence du
remplissage sur le cadre contreventée (eﬀort résiduel à déplacement nul). Ce ressort non-
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linéaire est calibré à partir des résultats expérimentaux et ne modiﬁe pas la logique des
étapes précédentes.
À partir de cette démarche il est possible de prédire la loi de comportement de la cellule
élémentaire à partir des seuls résultats expérimentaux réalisés à l’échelle 1. Ainsi la loi de com-
portement du macro-élément, représentatif d’un cadre contreventé assemblé par des assemblages
de type-1 comprenant 8 clous, avec remplissage en maçonnerie de pierre, a été calée à partir des
résultats prédictifs de la modélisation détaillée. Ces résultats permettront de pouvoir évaluer la
réponse de ce même type de structure à l’échelle du mur.
6.3 Conclusion
Ce chapitre a présenté le travail conduit à l’échelle 2 couplant études expérimentale et nu-
mérique. Dans la partie expérimentale, un prototype de machine de test, appelé « mini-mur »,
est décrit. La comparaison des résultats expérimentaux et numériques permet d’identiﬁer les
sources de dissipation d’énergie pouvant inﬂuencer la réponse globale mesurée durant les essais.
Les corps d’épreuve et les résultats de la campagne sont ensuite décrits précisément, permettant
de souligner l’inﬂuence des assemblages, du remplissage et des contreventements sur la structure.
Des grandeurs, telles que le drift, l’énergie dissipée accumulée, le coeﬃcient d’amortissement vis-
queux équivalent, l’évolution de la raideur sécante et la ductilité sont calculées aﬁn d’apprécier
les performances sismiques de ces structures. À cette échelle, peu d’études expérimentales, per-
mettant une analyse comparative, existent.
Basée sur les résultats de ces essais, une modélisation détaillée de la cellule est mise au point
selon des étapes précises permettant la prise en compte progressive des phénomènes dissipatifs
provenant du comportement de la cellule mais aussi des biais expérimentaux. Cette approche
souligne la diﬃculté d’une telle modélisation, en apparence pourtant simple, et conduit au dé-
veloppement d’un macro-élément dont le comportement est prédit et calibré à partir du modèle
détaillé. Ce modèle EF simpliﬁé permettra par la suite de prédire la réponse de la structure aux
échelles 3 et 4.
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Chapitre 7
Échelle 3 : mur
Ce chapitre s’attache à décrire la campagne expérimentale menée à l’échelle du mur de
contreventement puis, la modélisation simpliﬁée, basée sur l’assemblage de macro-éléments (cf.
chapitre 6) permettant la prédiction du comportement de la structure à l’échelle 3.
Les objectifs de la partie expérimentale à cette échelle sont multiples :
• Appréhender le comportement d’une ossature bois contreventée par croix de Saint-André,
avec un remplissage en maçonnerie de pierre ou sans remplissage. Par rapport à l’échelle 2,
il est possible de souligner l’importance du rôle de deux paramètres sur le comportement
global de la structure :
– L’assemblage de type-2 (ﬁg. 7.3(a) et chapitre 4).
– Le remplissage, dont l’impact sur la réponse du mur est diﬀérente.
• Compléter l’analyse sismique des ossatures bois avec remplissage en apportant des éléments
de réponse supplémentaires et souligner l’importance de poursuivre l’étude de ce type de
structure.
• Apporter une base de données pour la validation de l’étude numérique présentée dans le
paragraphe 7.2.
Le modèle EF simpliﬁé est ensuite décrit. L’évaluation de sa prédiction de la réponse de la
structure est réalisée à partir de plusieurs paramètres tels que la résistance maximale, la raideur
initiale, l’énergie dissipée, le coeﬃcient d’amortissement visqueux et la ductilité.
7.1 Essais expérimentaux
La description de la campagne expérimentale est organisée de la manière suivante :
• Tout d’abord, les corps d’épreuve testés et le « mur de réaction » servant à la réalisation
de ces essais sont présentés.
• Puis leurs résultats sont décrits et analysés grâce aux mêmes outils que ceux utilisés pour
l’évaluation des performances sismiques de la cellule élémentaire (ductilité, EVDR, Drift,
etc., cf. chapitre 6).
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7.1.1 Description des essais
La campagne expérimentale a été réalisée au laboratoire de tests mécaniques du CNR
IVALSA de Trento (Italie) disposant d’un portique, dont le principe est le même qu’un mur
de réaction, permettant la réalisation d’essai quasi-statique à l’échelle d’un mur complet. Sa
présentation fait l’objet du paragraphe 7.1.1.1. Ensuite, le contenu de la campagne expérimen-
tale, les moyens de mesure ainsi que le protocole de chargement utilisés sont décrits.
7.1.1.1 Montage expérimental
Cette machine de test, dont les dimensions et l’aperçu général sont visibles dans la ﬁgure
7.1, sert couramment pour la réalisation de tests sur des ossatures bois modernes telles que
les murs X-Lam (cf. Ceccotti et Sandhaas [21]). Les spécimens sont ancrés sur une traverse
métallique solidaire de la dalle. Concernant notre étude, la lisse basse du mur est bridée sur
toute sa longueur par quatre cornières boulonnées à cette traverse et aux extrémités à l’aide
d’une plaque métallique épaisse ﬁxée au bâti (ﬁg. 7.2(b)).
Un dispositif anti-déversement (ﬁg. 7.1(b)), composé de deux poutres surmontées de rou-
lettes, permet de maintenir le corps d’épreuve testé dans son plan, avec un frottement négli-
geable. Le vérin (MTSR© 247.31) peut appliquer une charge maximale de 250 kN et possède une
course de 1 m. Rotulé à sa base qui est ﬁxée au bâti, il peut transmettre la sollicitation sans
imposer de moment résiduel dans le mur. Son autre extrémité est liée à une poutre métallique,
bridée sur le mur, permettant la transmission des eﬀorts horizontaux du vérin (ﬁg. 7.2(a)). Sur
cette dernière, il est possible d’appliquer un chargement vertical qui peut être réparti en quatre
points d’application.
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Figure 7.1 – Portique d’essai du CNR-Ivalsa (Italie)
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(a) Liaison traverse haute/mur (b) Liaison lisse basse/bâti
Figure 7.2 – Bridage du corps d’épreuve
De manière générale, le chargement appliqué durant des essais quasi-statiques se fait en tête
de mur car c’est en ce point que se situe, dans un bâtiment réel, la majeure partie de la masse
provenant des étages supérieurs. Cette masse est prise en compte expérimentalement par l’appli-
cation d’un chargement vertical supplémentaire. Dans notre cas (mur d’une maison haïtienne),
aucune charge verticale n’est à prendre en considération puisque la masse de sa couverture, réa-
lisée à partir de tôles métalliques très légères, est négligeable. Ainsi, l’application d’une charge
quasi-statique en tête du mur n’est pas la conﬁguration idéale. Cependant, l’application d’un
chargement réparti sur toute la hauteur du mur, qui permettrait d’être plus représentatif de la
distribution de son poids propre, est très compliquée à mettre en œuvre sans inclure de biais
expérimentaux dans la réponse mesurée.
Comme l’a montré ce paragraphe, la mise en place des corps d’épreuve sur le banc d’essai
est réalisée à partir d’une méthode diﬀérente de celle utilisée pour les essais à l’échelle de la
cellule élémentaire. Ainsi à l’échelle 3, le montage expérimental permet d’éviter l’apparition de
dissipation d’énergie provenant de biais expérimentaux.
7.1.1.2 Procédures expérimentales
Contenu de la campagne expérimentale
Schématiquement, un mur est composé verticalement de deux cellules élémentaires, et hori-
zontalement de n cellule(s).
Deux cas spéciﬁques d’un mur de contreventement ont été étudiés pour n = 1 et n = 4 (cf. ﬁg.
7.3(a)). La première conﬁguration devait permettre de souligner une relation entre la résistance
du mur et le nombre de cellules n dans la direction horizontale. De plus, étant nettement plus
simple à mettre en œuvre, elle constituait une source d’information complémentaire à celle
fournie par les essais réalisés sur le mur complet (n = 4). Ces derniers servent de références et
permettent de répondre aux objectifs de la campagne expérimentale.
Le tableau 7.1(a) présente le détail des expériences réalisées sur ces murs. La ﬁgure 7.3
rappelle quant à elle leurs dimensions et illustre le montage de l’une de ces structures sur le
banc d’essai. Les spécimens de mur complet avec remplissage ont été construits directement sur
le bâti aﬁn d’éviter leur mouvement, postérieur au séchage du mortier, qui pourrait modiﬁer les
conditions initiales de l’essai (raideur du corps d’épreuve par exemple). Le temps imparti par
la durée de disponibilité du portique imposait de trouver une solution de séchage accélérée du
remplissage. Pour ce faire, une enceinte étanche, dont l’humidité et la température de l’air étaient
contrôlées (h = 30%, T = 20− 25◦C), a été mise au point. Grâce à ce dispositif, l’opération ne
dépassait pas trois jours.
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Table 7.1 – Conﬁgurations des essais
(a) Mur élémentaire
Type d’essai Nombre Type de
remplissage
Monotone
1 Pierres
Cyclique
Monotone
1 Vide
Cyclique
(b) Mur
Type d’essai Nombre Type de
remplissage
Monotone 1
Pierres
Cyclique 2
Monotone
1 Vide
Cyclique
Type-2
Connect ion x2
Type-1
Connect ion
1
9
0
0
5
0
5
0
50100 850 27
2
7
850
(a) Dimensions des deux types de corps d’épreuve
(b) Essai en cisaillement et position des capteurs de déplacement
Figure 7.3 – Essais à l’échelle 3
Protocole de chargement
Le protocole de chargement oligocyclique et monotone est identique à celui utilisé pour les
essais menés à l’échelle 2. Les essais sont pilotés en déplacement aﬁn de respecter le protocole
le plus précisément possible.
Moyens de mesure utilisés
Ils comprennent la mesure par des LVDT et des capteurs à ﬁl (ﬁg. 7.3(b)) :
• Des déplacements vertical et horizontal du poteau d’extrémité droite et seulement le dé-
placement vertical pour le poteau de l’extrémité gauche.
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• Des déplacements horizontaux de chaque coin supérieur du mur.
• Du déplacement relatif entre la traverse métallique, ﬁxée sur le mur, et la lisse haute du
mur.
Le pilotage se fait à partir de la diﬀérence de la moyenne des déplacements de chaque coin du
mur et du déplacement relatif. Cette méthode permet d’appliquer rigoureusement le protocole
de chargement.
7.1.2 Résultats
Cette partie présente les résultats obtenus pour les deux cas spéciﬁques étudiés : le mur
élémentaire n = 1 et le mur complet n = 4.
7.1.2.1 Mur élémentaire, n = 1
La ﬁgure 7.4 illustre le diagramme Force-Drift des essais oligocycliques et monotones réa-
lisés sur les conﬁgurations avec et sans remplissage. L’inﬂuence du remplissage est clairement
soulignée puisque la force maximale de la structure avec remplissage est supérieure à deux fois
celle obtenue pour la conﬁguration vide.
Les ﬁgures 7.5(a) et 7.5(b) illustrent le faciès de déformation de ces murs élémentaires. Il est
possible de constater que la ﬂexion du poteau gauche dans la conﬁguration vide est importante
par rapport à celle du poteau équivalent dans la structure avec remplissage. Cela indique que
le remplissage permet de limiter ce phénomène dans l’ossature bois et ainsi de dissiper l’énergie
dans la connexion métallique comme le montre la ﬁgure 7.5(c). En comparaison, l’assemblage
de la conﬁguration vide paraît intact. Cela explique la résistance accrue de la structure avec
remplissage.
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Figure 7.4 – Diagramme Force-Drift des murs élémentaires avec et sans remplissage
Ce cas particulier du mur élémentaire indique explicitement l’impact du remplissage sur le
comportement de la structure, ce qui n’était pas le cas à l’échelle de la cellule élémentaire. En
eﬀet, à la diﬀérence de cette dernière, le cadre en bois présenté dans ce paragraphe n’est pas un
treillis, ce qui a pour conséquence d’ampliﬁer l’importance du conﬁnement de l’ossature procuré
par le remplissage.
Les essais sur mur complet sont présentés dans la section suivante et permettent d’apporter
des éléments de réponse supplémentaires relatifs à ce phénomène.
156 Échelle 3 : mur
(a) Déformation du mur élémentaire avec rem-
plissage à la ﬁn de l’essai cyclique
(b) Déformation du mur élémentaire sans rem-
plissage à la ﬁn de l’essai cyclique
(c) Endommagement de la connexion de type-1
du mur élémentaire avec remplissage à la ﬁn du
test cyclique
(d) Connexion de type-1 du mur élémentaire
sans remplissage à la ﬁn du test cyclique
Figure 7.5 – Déformations d’un mur élémentaire
Table 7.2 – Résultats des essais sur mur élémentaire
Type
de mur
Chargement Fmin Fmax driftmin driftmax ξeq
- - (kN) (kN) (%) (%) (%)
Pierres
Cyclique1 -7,1 7,1 -3,88 3,86 13,6
Cyclique2 -6,4 6,3 -2,89 3,68 14,2
Monotone - 8,6 - 4,04 -
Vide
Cyclique -3,4 2,2 -3,84 3,90 16,5
Monotone - 5,5 - 7,23 -
7.1.2.2 Mur, n = 4
De la même façon qu’à l’échelle 2, ce paragraphe s’attache à décrire le comportement du
mur complet, avec ou sans remplissage, en étayant l’analyse des résultats grâce aux indicateurs
de performance sismique. Les valeurs principales, résumées dans le tableau 7.3, sont ensuite
comparées aux données expérimentales disponibles dans la littérature pour ce même type de
structure (cf. chapitre 2) et regroupées dans le tableau 7.4.
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Interprétation des résultats à partir des courbes Force-Drift :
Le diagramme Force-Drift du mur est tracé dans la ﬁgure 7.6. Comme pour le cas du mur
élémentaire et à la diﬀérence des résultats obtenus à l’échelle 2, l’inﬂuence du remplissage sur la
réponse de la structure est substantielle (résistance maximale, raideur initiale, eﬀort résiduel).
Ceci peut s’expliquer par la diﬀérence de comportement existant entre la structure à l’échelle 2
et celle à l’échelle 3. La première se comporte comme un treillis puisque sa diagonale trans-
met directement les charges dans le sol, sollicitant peu le remplissage. La seconde se comporte
également comme un treillis tant que le remplissage est là pour limiter la déformation dans la
connexion de type-2 (cf. chapitre 4, p. 107) assurant ainsi la transmission des eﬀorts au bâti
par les diagonales et permettant ﬁnalement de localiser la plastiﬁcation dans les assemblages
de type-1. En eﬀet, sans la maçonnerie de pierre, ce sont dans les connexions de type-2 que se
concentre la majeure partie de la dissipation d’énergie, laissant les assemblages de type-1 peu
sollicités. Pour résumer, le rôle principal du remplissage est de permettre à l’ossature bois de se
comporter tel un treillis.
La ﬁgure 7.6 permet également d’observer la large ouverture des boucles hystérétiques, ca-
ractéristique d’un système possédant une capacité importante de dissipation d’énergie. De plus
elle conﬁrme les observations du chapitre 6 relatives au fait que pour un déplacement nul, l’ef-
fort résiduel obtenu pour une conﬁguration avec remplissage est supérieur à celui obtenu pour
une conﬁguration vide. Par ailleurs, on remarque que ces ossatures sans maçonnerie possèdent,
à l’échelle 3, un eﬀort résiduel non négligeable, par rapport à celui observé pour les cellules
élémentaires, imputé à l’eﬀort nécessaire pour restaurer la position initiale des connexions de
type-2.
La dissymétrie des résultats de ces essais pourrait s’expliquer par le fait que dans un sens,
le vérin pousse et s’incline vers le haut à mesure que l’amplitude du mouvement de corps rigide
décrit par le mur augmente, alors que dans le sens inverse, le vérin tire, ce qui lui permet
d’appliquer une sollicitation horizontale. Dans le premier cas, l’eﬀort s’oriente légèrement et
nécessite donc une force axiale plus importante à fournir par l’actionneur hydraulique pour
imposer un même déplacement au mur. Concernant les essais réalisés à partir du même portique
par Ceccotti et Sandhaas [21], cet eﬀet devient négligeable grâce au faible poids du mur et
grâce à l’application d’une charge verticale sur le mur, limitant le mouvement de corps rigide.
Pour rappel, les maisons haïtiennes étudiées ne comportant pas de masse en tête, il n’était pas
pertinent d’imposer ce type de contrainte aux structures testées.
Interprétation des résultats à partir des indicateurs de performance sismique :
La ﬁgure 7.9 illustre les résultats des calculs de l’énergie dissipée accumulée (ﬁg. 7.9(a)), du
coeﬃcient d’amortissement visqueux équivalent (ﬁg. 7.9(b)), de l’évolution de la raideur sécante
(ﬁg. 7.9(c)) et des courbes EEEP permettant d’obtenir la ductilité (ﬁg. 7.9(e)). Ces résultats
sont également comparées à ceux obtenus à partir d’essais réalisés sur d’autres ossatures bois
avec remplissage (cf. § 7.1.3). Tous ces paramètres sont exprimés en fonction du drift.
Les ﬁgures 7.9(a) et 7.9(c) signiﬁent que l’inﬂuence du remplissage sur le comportement
s’étend au delà de la résistance maximale, i.e. augmente de façon notable l’énergie dissipée et
la raideur initiale, appuyant ainsi les résultats obtenus à l’échelle 2 et les observations faites à
partir de la ﬁgure 7.6.
L’amortissement visqueux équivalent (ﬁg. 7.9(b)), de l’ordre de 15% est plus important que
celui obtenu pour les essais réalisés à l’échelle 2. Cette valeur signiﬁcative permet d’appuyer
les observations précédentes relatives à un comportement parasismique eﬃcace. Les valeurs
plus importantes de ce coeﬃcient, observées pour la conﬁguration vide, doivent provenir d’un
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Figure 7.6 – Diagramme Force-Drift des murs avec et sans remplissage
(a) Négatif (b) Neutre (c) Positif
Figure 7.7 – Aperçu de la position du vérin pour les déplacements extrêmes et neutre
(a) Mur avec remplissage (b) Mur sans remplissage
Figure 7.8 – Déformation des murs avec et sans remplissage à la ﬁn des essais monotones
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phénomène dissipatif supplémentaire qui pourrait être justiﬁé par le frottement provenant du
glissement important des diagonales.
La dégradation de la raideur initiale, dépeinte par la ﬁgure 7.9(d), montre que l’endomma-
gement dans la structure vide et dans la structure avec remplissage évolue de manière similaire
malgré les diﬀérences de comportement observées. Ceci peut être interprété par la localisation,
dans les deux cas, de la plastiﬁcation dans les assemblages (type-1 ou 2), tous deux réalisés à
partir des mêmes pointes.
Enﬁn la ﬁgure 7.9(e) illustre les courbes obtenues à partir de la méthode EEEP permet-
tant de calculer le déplacement ultime et le glissement limite (cf. 2, p. 66). On constate que
ces grandeurs sont du même ordre de grandeur (cf. tab. 7.3) pour les deux types de conﬁgura-
tions indiquant que le remplissage n’a pas d’eﬀet notable sur la ductilité de la structure, ce qui
conﬁrme les interprétations faites à l’échelle 2.
Ces grandeurs permettent d’appréhender, à partir de résultats d’essais quasi-statiques, la
capacité de ce type de structure à résister à une sollicitation sismique. Les valeurs obtenues
tendent toutes à montrer que cette capacité est importante. La partie suivante les compare aux
paramètres similaires calculés pour d’autres essais quasi-statiques sur des ossatures bois avec
remplissage, préalablement présentés dans le chapitre 2.
7.1.3 Comparaison des résultats d’essais sur ossature bois avec remplissage
La tableau 7.4 rappelle les résultats de la littérature relatifs aux essais réalisés sur des os-
satures bois avec remplissage dont ceux obtenus dans cette partie (nommé « kay mur »). Il
comprend, en plus, les données issues d’un test réalisé sur une ossature bois moderne contreven-
tée par des panneaux OSB 12 mm cloués (cf. Boudaud [12]).
Il est intéressant de souligner que malgré l’absence de chargement vertical sur la structure
kay mur, sa résistance possède les mêmes ordres de grandeur que ceux des murs Pombalino
contraints par un eﬀort vertical allant de 70 à 75 kN. Cela laisse supposer que les performances
de la structure kay mur (énergie, ductilité, résistance) pourraient être signiﬁcativement aug-
mentées dans ce cas. Son drift obtenu au pic d’eﬀort est particulièrement important par rapport
à celui des autres conﬁgurations. Cela est expliqué par sa résistance importante par rapport à
sa raideur qui induit par contre une ductilité plus faible. La ﬁgure 7.9(f) illustre les diﬀérentes
courbes EEEP calculées à partir des courbes enveloppes positives et négatives de chacun des
essais présentés dans le tableau 7.4 (sauf ceux de Vasconcelos et al. [143] et de Poletti et Vas-
concelos [124] dont les données expérimentales sont actuellement indisponibles).
Ces résultats sont diﬃcilement comparables en l’état car :
• Les structures étudiées sont toutes diﬀérentes de par leurs dimensions, leurs connexions,
etc.
• Les procédures expérimentales diﬀèrent (chargement vertical, protocole de chargement,
etc.).
Néanmoins, les tendances révèlent clairement la pertinence des ossatures bois avec remplissage
vis-à-vis de l’aléa sismique. Cela est d’autant plus signiﬁcatif lorsqu’elles sont confrontées aux
valeurs obtenues pour le mur contreventé par des panneaux OSB. En eﬀet, il est possible de
constater que la plupart de ces valeurs indique une performance supérieure pour les ossatures
bois traditionnelles. Il est intéressant de noter que seuls Meireles et al. [110], Boudaud [12] et
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(c) Évolution de la raideur sécante
0 0.5 1 1.5 2 2.5 3 3.5 40.2
0.4
0.6
0.8
1
1.2
Drift (%)
St
iff
ne
ss
 d
eg
ra
da
tio
n
 
 
Filled
Empty
(d) Dégradation de la raideur sécante
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Figure 7.9 – Indicateurs de performance sismique appliqué aux murs avec et sans remplissage
l’auteur de ce manuscrit ont utilisé des protocoles normés qui sont respectivement celui du CU-
REE (ASTM E 2126 [7]) et le CEN (EN 12512 [49]) pour les deux derniers.
Ce paragraphe prouve ainsi l’importance d’approfondir les recherches sur ce type de struc-
tures.
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7.2 Modélisation
Ce paragraphe décrit la modélisation simpliﬁée du mur complet à partir de l’assemblage de
macro-éléments dont le développement a été décrit dans la partie 6 (paragraphe 6.2.2, p. 144).
Les résultats de la campagne expérimentale décrite dans le paragraphe 7.1 servent de base pour
valider le résultat obtenu.
7.2.1 Modèle simplifié
Le mur à modéliser comporte donc 2 cellules élémentaires dans la direction y (sens de la
hauteur du mur) et 4 exemplaires dans la direction x (sens de la longueur du mur). La ﬁgure
7.10 présente le modèle simpliﬁé créé à partir de l’assemblage des macro-éléments, réalisé par
des conditions cinématiques entre les nœuds. Les ddl des nœuds du bas sont bloqués aﬁn de
représenter l’ancrage du mur et le déplacement est imposé en tête (vecteur F). La continuité des
poteaux et de la lisse haute est prise en compte (poutres de Bernoulli).
Ce modèle peut être encore simpliﬁé en assimilant les nœuds liés par des conditions ciné-
matiques en un seul nœud (cf. ﬁg. 7.11). Il possède ainsi 35 degrés de liberté permettant la
réalisation de calculs rapides.
x
n1
n2 n3
e2
e1
n4
e3
e5
k(t)
e4
k(t)
k(t) k(t)
k(t)
k(t)
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F
Figure 7.10 – Modélisation simpliﬁée du mur par assemblage des macro-éléments
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Figure 7.11 – Modèle équivalent à la modélisation simpliﬁée
7.2.2 Résultats
La prédiction du comportement du mur avec remplissage est illustré dans la ﬁgure 7.12.
Le résultat obtenu est satisfaisant compte tenu du fait que le macro-élément est déjà en lui-
même une prédiction du comportement de la cellule élémentaire constituée de huit clous par
assemblages.
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Figure 7.12 – Prédiction du comportement expérimental du mur à partir du modèle simpliﬁé
Une évaluation de la qualité de la prédiction des résultats est décrite dans les ﬁgures 7.13,
7.14 et dans le tableau 7.5. Ce dernier indique la valeur moyenne expérimentale de diﬀérents
paramètres, notée X, obtenue à partir du coté positif et négatif de la courbe. L’écart-type
correspondant, noté σd, est donné et le coeﬃcient de variation, déﬁni par l’expression Cv =
σd · 100/X, est spéciﬁé. Il permet d’appréhender la proportion de la dispersion par rapport à
la grandeur de la valeur moyenne. Ensuite les valeurs prédites par le modèle sont comparées
et évaluées par l’erreur commise relative à la moyenne des résultats expérimentaux. L’analyse
concerne les paramètres suivants :
• Force maximale (cf. 7.12) : ce paramètre est prédit avec une erreur comprise entre 4% et
12% du côté positif et autour de 30% pour le côté négatif. Cette surestimation pourrait être
due à la dissipation d’énergie existante dans la connexion de type-2 non prise en compte
dans le modèle simpliﬁé. Si tel est le cas, il serait nécessaire de réaliser une campagne
expérimentale spéciﬁque pour l’étude de cet assemblage.
• Erreur de prédiction de Fmax à chaque cycle (cf. 7.13) : il est possible de constater que
l’erreur est signiﬁcative pour les petits cycles, ce qui n’est pas étonnant puisqu’il est déjà
diﬃcile d’obtenir des valeurs faibles avec un calage direct (cf. § 5.2.2, p.123). En revanche,
pour les cycles intermédiaires, l’erreur est quasiment toujours inférieure à 20%, ce qui reste
acceptable.
• Énergie dissipée cumulée (cf. 7.14) : ce paramètre est obtenu avec une erreur faible de
1,3%.
• Erreur de prédiction de l’énergie à chaque cycle (cf. 7.13) : de la même façon que pour la
prédiction de Fmax à chaque cycle, l’erreur est importante pour les petits cycles et accep-
table pour les cycles intermédiaires. Finalement la combinaison de l’analyse de l’énergie
et de la force maximale révèle que la forme des cycles (force résiduelle, raideur de char-
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gement et de déchargement) de la courbe numérique est très proche de celle des cycles
expérimentaux.
• Raideur initiale : ce paramètre est très variable expérimentalement avec une moyenne de
1,6 kN/mm et un écart-type de 0,54 kN/mm. L’erreur numérique commise par rapport à
la valeur moyenne est de 7%. Il faut noter que la raideur initiale dont il est question ici
est obtenue à partir des courbes enveloppes des cycles et ainsi ne fait pas référence à la
raideur initiale du modèle numérique déﬁnie à partir de la courbe monotone.
• EVDR : le coeﬃcient d’amortissement visqueux est correctement prédit.
• Ductilité : cette grandeur est moins bien estimée (erreur de 28%) à cause d’une courbe
enveloppe numérique plus aﬀaissée que son homologue expérimentale.
Finalement, cette étude comparative permet de souligner les bons résultats obtenus par la
prédiction du modèle EF par rapport à sa simplicité (10 ddl, 15 nœuds et 26 éléments).
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Figure 7.13 – Pourcentage d’erreur pour chaque cycle entre résultats expérimentaux et
numériques relative à l’énergie et à la force maximale
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Figure 7.14 – Comparaison de l’énergie cumulée obtenue à partir du comportement
Force-Déplacement expérimental et numérique du mur avec remplissage
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Table 7.5 – Comparaison des valeurs caractéristiques du comportement expérimental et
numérique du mur
Paramètre Unité X σd Cv(%) Modèle
Err num
(%)
Fmoy (kN) 37,6 4,14 11,0 44,2 17,6
driftmoy (%) 3,0 0,91 30,1 3,96 30,7
K0,moy (kN/mm) 1,6 0,54 33,9 1,71 7,2
ξeq (%) 15,4 0,1 0,55 16,5 7,5
µmoy - 3,1 0,48 15,5 2,24 27,9
Ec (kN.mm) 11022 128,7 1,2 11160 1,3
7.3 Conclusion
Ce chapitre a présenté le travail expérimental et numérique développé à l’échelle 3 du mur
de contreventement.
La partie expérimentale, composée d’essais oligocycliques et monotones sur des murs avec
ou sans remplissage, a précisé l’importance du remplissage conﬁnant l’ossature bois. Sa présence
assure son comportement en treillis permettant de localiser la ductilité dans les assemblages
de type-1. Au contraire, son absence ne permet plus le blocage des connexions de type-2 qui
subissent alors la majeure partie de la dissipation d’énergie. L’apport du remplissage sur le com-
portement global a également été souligné à partir de l’énergie cumulée, de la raideur initiale
et de la force résiduelle à déplacement nul. Enﬁn, une comparaison des résultats est faite avec
les données similaires disponibles dans la littérature concernant le même type de structure avec
remplissage. Elle a permis de signiﬁer les valeurs intéressantes obtenues pour les indicateurs de
performance sismique. Puis la confrontation des performances de ces ossatures bois avec remplis-
sage est réalisée par rapport à celles calculées à partir d’un essai oligocyclique représentatif du
comportement d’une structure moderne contreventée par panneaux OSB. Elle permet d’illustrer
l’incohérence de la très faible importance accordée à l’étude et à l’utilisation des ossatures bois
avec remplissage.
Ensuite, un modèle EF simpliﬁé à été présenté. Sa prédiction du comportement du mur a
été évaluée par le biais des indicateurs de performances sismiques évoqués précédemment. Cette
analyse permet d’appréhender la qualité de sa prévision par rapport à sa simplicité.
Toutefois, les essais quasi-statiques ne permettent pas d’appréhender directement la résis-
tance sismique d’une structure. L’objectif du modèle numérique étant l’analyse de la vulnérabilité
sismique des ossatures bois avec remplissage, il s’avère nécessaire de pouvoir le valider à partir
de résultats d’essais dynamiques. Pour ces raisons, des tests sur table vibrante, à l’échelle 4 de
la structure complète ont été mis au point. Leur analyse fait l’objet de la partie suivante.
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Chapitre 8
Échelle 4 : bâtiment
Le bon comportement parasismique des ossatures bois avec remplissage a été montré à partir
des résultats d’essais quasi-statiques allant de l’échelle 1 du connecteur à l’échelle 3 du mur. Une
approche multi-échelles a été développée permettant la prédiction du comportement de la struc-
ture à l’échelle 3 à partir d’un modèle EF simpliﬁé. Le besoin de valider ces observations ainsi
que l’étude numérique a motivé la réalisation d’essais dynamiques faisant l’objet de l’échelle 4
(maison) abordée dans ce chapitre. Ces essais ont été réalisés à l’Institut Technologique FCBA
de Bordeaux en avril 2013 dans le cadre du projet ReparH. Le premier paragraphe s’attache à
décrire la campagne expérimentale : la table vibrante, les signaux sismiques utilisés et les moyens
de mesure mis en œuvre. Ensuite les résultats obtenus sont analysés. La seconde section pré-
sente les travaux numériques basés sur l’assemblage des macro-éléments selon la même approche
utilisée pour la modélisation du mur, présentée dans le chapitre 7.
8.1 Essais expérimentaux
Aﬁn d’appréhender correctement les objectifs et les résultats de cette partie, son plan se
décompose de la manière suivante :
• Tout d’abord, le choix et la génération de ces accélérogrammes sont brièvement expliqués.
• Ensuite, la table vibrante et ses capacités techniques sont présentées.
• Enﬁn, la disposition de l’instrumentation de mesure ainsi que le but de son utilisation sont
abordés dans le dernier paragraphe.
8.1.1 Plan d’expérience
8.1.1.1 Les signaux sismiques
Signal « Haïti » :
La structure étudiée dans ce manuscrit est issue de l’amélioration d’une typologie constructive
traditionnelle d’Haïti motivée par plusieurs projets de reconstruction dans ce pays. L’objectif
premier des essais sismiques est donc de prouver la résistance de ces ossatures bois avec remplis-
sage à une sollicitation d’une intensité supérieure ou égale à celle survenue lors du tremblement
de terre du 12 janvier 2010. La problématique est qu’aucune station d’enregistrement n’existait
dans ce pays avant le séisme. Une collaboration a donc été mise en place entre le laboratoire 3SR
de l’Université Joseph Fourier et le LRPC de Nice du CETE Méditerranée aﬁn de générer un
accélérogramme représentatif de l’aléa concerné dont la méthode utilisée par Sadrac Saint-Fleur,
Etienne Bertrand et F. Courboulex est décrite brièvement dans le paragraphe suivant.
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Aﬁn de prédire les mouvements du sol sur une large bande de fréquence, une approche em-
pirique basée sur la technique des fonctions empiriques de Green (EGF) a été utilisée (Hartzell
[80]). Cette méthode est basée sur l’hypothèse de similarités entre les séismes d’une même zone,
de faible et de forte intensité, dépendant d’un facteur d’échelle. Le principe est de simuler un
évènement de magnitude importante à partir d’un autre moins puissant contenant les infor-
mations nécessaires relatives au chemin et aux eﬀets de site. 500 accélérogrammes (Equivalent
Source Time Functions (ESTF)) ont été générés, représentatifs de l’historique de la libération de
l’énergie de la faille pour des fréquences inférieures à la fréquence de coupure du « petit » événe-
ment pris en compte (cf. ﬁgure 8.1). Tous les détails concernant cette approche sont disponibles
dans les travaux de Kohrs-Sansorny et al. [95].
Figure 8.1 – Vue schématique de la méthode de sommation EGF. (A) La fonction de Green
correspond au « petit » évènement enregistré. La source est modélisé par un spectre de Brune
ω−2. (B) 500 ESTF ont été générées prenant en compte diﬀérents processus de rupture relatifs
à un évènement de grande intensité. (C) La convolution de chaque ESTF est réalisée avec la
fonction de Green permettant d’obtenir les 500 accélérogrammes simulés
Pour la simulation, la station HVPR située à l’Ouest de Port-au-Prince a été sélectionnée.
La fonction de Green correspond au signal de la plus puissante des répliques mesurées, survenue
le 3 mai 2010 à 19h21. La magnitude de moment (Hanks et Kanamori [79]) a été enregistrée à
4,4 et l’épicentre localisé près de Léogâne (18.538˚ N, 72.643˚ O). L’axe Nord-Sud de la réplique
a été retenu pour la simulation des 500 signaux de magnitude Mw 6,8 équivalents à l’aléa du
12 janvier 2010 dont le spectre de réponse élastique est illustré dans la ﬁgure 8.2(a). Aﬁn de
prendre en compte la variabilité des résultats, le signal induisant la plus grande sollicitation
dans une structure a été sélectionné sur la bande de fréquence [2-10 Hz]. Cette gamme a été
identiﬁée aﬁn de contenir la fréquence propre de la structure testée grâce à une analyse modale
numérique préalable (Cf. § 8.2). Les données temporelles (accélération, vitesse et déplacement)
du signal sélectionné sont visibles dans la ﬁgure 8.2(b).
Davantage d’informations sont disponibles concernant la méthode et la génération du signal
dans St Fleur [134].
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(a) Spectre de réponse élastique du signal (amortissement de 5%) obtenu à
partir de la simulation du séisme (station HVPR). 500 simulations ont été
réalisées – Courbe moyenne en noir et courbes de l’écart-type en vert)
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(b) Données temporelles (station HVPR, composante horizontale Nord-Sud)
Figure 8.2 – Données fréquentielles et temporelles du signal d’Haïti
Signal « Guadeloupe » :
Le second objectif de la campagne expérimentale était de pouvoir observer le comportement
non-linéaire de la structure aﬁn de valider le travail réalisé aux échelles 1, 2 et 3. Or la dé-
termination du signal sismique d’Haïti était également contrainte par les limitations en terme
d’accélération, de vitesse et de déplacement (cf. § 8.1.2) de la table vibrante. Ces limites étaient
maîtrisées par les ingénieurs du FCBA, qui avaient déjà réalisé plusieurs campagnes expérimen-
tales (sur des toitures et des murs à ossature bois, Humbert [85] et Boudaud [12]) relatives aux
critères plus sévères de la nouvelle règlementation parasismique française.
Pour réaliser ces campagnes, un signal a été développé dans un but normatif, exploitant
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particulièrement bien les capacités de la dalle d’essai. Pour ces deux raisons, l’utilisation de cet
accélérogramme a été prévue dans la programmation des essais dans le cas où la maison testée
résisterait bien aux premières sollicitations du séisme d’« Haïti ».
La génération de cet accélérogramme naturel modiﬁé est issu du séisme de Miyagi (Japon,
2003), mesuré à partir de la station K-Net et calé sur un spectre de séisme avec la relation
de Youngs et al. [149] (scénario Guadeloupe, séisme lointain de subduction) aﬁn d’améliorer la
représentativité du spectre. Il est spéciﬁque au scénario aléa fort, sol B de l’Eurocode 8 ([51])
et repose sur des calculs probabilistes à 475 ans de période de retour. Cela correspond à une
probabilité de dépassement de 10 % sur 50 ans, soit la probabilité associée à l’exigence de non
eﬀondrement dans l’Eurocode 8. Un séisme lointain, correspondant à un spectre riche en basses
fréquences (< 3 Hz) avec une durée de signal longue.
Les données temporelles et fréquentielles du séisme, obtenues par la méthode décrite ci-dessus
pour le scénario Guadeloupe lointain (PGA = 0,33g) sont dépeintes dans la ﬁgure 8.3.
8.1.1.2 Programmation des essais
Pour rappel, l’un des objectifs principaux était de soumettre la structure au signal 100 %
d’Haïti aﬁn de révéler son comportement sous une sollicitation équivalente au séisme du 12 jan-
vier 2010. Pour cette raison, la possibilité de faire un test préliminaire à 20 % du séisme n’a pas
été retenue. Cette procédure est généralement utilisée pour la détermination du coeﬃcient de
comportement q déﬁni par l’Eurocode 8 (EN 1998-1 [51] et Ceccotti et Sandhaas [21]).
Cependant, il était attendu, grâce à un calcul numérique préalable (cf. § 8.2.3) et du fait des
dimensions géométriques (faible hauteur) et de la position de la masse, représenté en proportion
importante par le remplissage (peu de masse en tête de mur), que la maison résisterait bien au
signal à 100 %. Ainsi, l’augmentation de la puissance du séisme a été multipliée, entre chaque
essai, par un facteur exprimé en pourcentage. Par exemple, un facteur 2, s’appliquant sur les
trois grandeurs temporelles du signal (a(t), v(t), d(t)), correspondra alors au 200 % de ce der-
nier. Les diﬀérents facteurs employés sont indiqués dans le tableau 8.1. Ces majorations ont été
déterminées aﬁn d’optimiser l’utilisation de la table vibrante.
Une analyse modale expérimentale (AME) a été réalisée à l’état initial de la maison puis
entre chaque séisme. Elle consistait à soumettre la structure à un bruit blanc (signal couvrant
une gamme importante de fréquences avec la même amplitude) de faible intensité. Ainsi, la
structure entre naturellement en résonance sur ses diﬀérents modes. L’AME permet d’analyser
et d’obtenir diﬀérents éléments importants tels que :
• L’évolution des fréquences propres de la structure, révélatrice de son processus d’endom-
magement caractérisé par sa baisse de raideur.
• Les modes propres.
• L’amortissement visqueux de la structure et celui du système global (machine + structure).
Suite aux trois premiers essais réalisés avec le signal d’Haïti et avant la sollicitation du bâti-
ment par le séisme lointain, une réparation a été eﬀectuée au niveau des assemblages déformés.
L’inﬂuence de cette intervention sur le comportement de la maison a pu être analysée à partir
d’une analyse fréquentielle présentée dans le paragraphe 8.1.4.2
La ﬁgure 8.4 synthétise la méthode expérimentale utilisée pour l’analyse de la maison.
Enﬁn, les valeurs maximales dans le domaine temporel des deux signaux sélectionnés pour
l’ensemble du programme d’essai sont résumées dans le tableau 8.1.
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Figure 8.3 – Données fréquentielles et temporelles du signal lointain de Guadeloupe
Table 8.1 – Valeurs maximales des signaux sismiques sélectionnés
Signal Facteur Déplacement Vitesse Accélération
- - (mm) (m/s) (m/s2)
Haiti
1 35.7 0.158 0.27
2 71.4 0.316 0.54
3 107.1 0.474 0.81
Guadeloupe
1 30.9 0.168 0.33
3.8 117.3 0.637 1.25
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Figure 8.4 – Méthode expérimentale utilisée pour l’analyse de la structure
8.1.2 La Table vibrante et la structure testée
Ce paragraphe décrit les caractéristiques de la table et l’ancrage de la maison sur cette
dernière.
8.1.2.1 Caractéristiques
La table sismique est uni-axiale et composée de cinq parties distinctes : un noyau central,
de 3 m×3 m en aluminium, pesant 2 tonnes, surmonté sur chacun de ses côtés d’une extension
composée du même matériau, pesant 800 kilos (ﬁg. 8.5(b)). Leur assemblage permet à la dalle
d’atteindre une dimension totale de 6 m × 6 m. Ses capacités sont limitées en déplacement à
±125 mm, en vitesse à 0,75 m/s et en accélération à 4g (table avec extension) (ﬁg. 8.5(d)). Sa
gamme de fréquences de fonctionnement est 0−30 Hz. Elle est mise en mouvement par un vérin
servohydraulique d’une capacité de 250 kN, guidée par des rails à billes (ﬁg. 8.5(c)).
8.1.2.2 Ancrage de la maison sur la table
Un cadre métallique, composé de proﬁlés en U, a été conçu pour servir d’interface entre la
table et l’ossature bois. Une fois le cadre ﬁxé à la dalle, l’ossature bois des murs, préalablement
montée, a été positionnée au centre des U comme illustré dans la ﬁgure 8.6(a). Puis aﬁn d’ancrer
les lisses basses, des cales ont été montées de façon serrée. Enﬁn, des tiges ﬁletées, espacées
régulièrement de (... − 60 cm−30 cm−...), traversant les cinq interfaces, ont été vissées (ﬁg.
8.6(b)).
8.1.2.3 La structure
Outre le fait d’avoir été conçue dans le but de reproduire un gabarit de maison utilisé pour
la reconstruction en Haïti, il a été nécessaire de considérer les éléments suivants :
• La symétrie : étant le premier essai sismique de cette ampleur sur cette typologie construc-
tive, il était nécessaire de réaliser un bâtiment symétrique aﬁn d’éviter tout phénomène
de torsion pouvant compliquer l’analyse des résultats.
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(a) Vue d’ensemble (b) Noyau central et deux de ses
extensions
(c) Guidage
(d) Limitations théoriques de la table vibrante en terme
d’accélération, de vitesse et de déplacement en fonction de
la masse embarquée
Figure 8.5 – Données fréquentielles et temporelles du signal lointain de Guadeloupe
(a) Positionnement du cadre dans le proﬁlé
métallique
(b) Serrage des lisses par l’intermédiaire de
cale en bois et de tige ﬁletées boulonnées
Figure 8.6 – Ancrage de l’ossature bois sur la table vibrante dans d’un cadre métallique
encastrée sur cette dernière
• Les ouvertures : les portes et fenêtres ont été placées de manière à trouver un compromis
entre la réalité du terrain (une à deux ouverture(s)/mur) et les contraintes de symétrie
abordées précédemment. Ceci a gouverné le choix du nombre de cellules élémentaires dans
la direction horizontale du panneau. Ainsi, une maison comprenant cinq pans de mur par
façade permettait de répondre à cette problématique.
• L’orientation : le sens de ﬁxation de la maison sur la table puis celui de la toiture sur cette
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dernière ont été déterminés à partir d’une analyse modale numérique réalisée préalablement
à la campagne expérimentale à partir du modèle EF simpliﬁé basé sur l’assemblage des
macro-éléments. Le sens du mouvement choisi permet d’activer le mode correspondant à
la plus grande masse modale (proportion de la masse mise en mouvement pour un mode
propre du bâtiment). L’orientation de la toiture a été déterminée de manière à obtenir une
raideur minimale dans le sens de la sollicitation de la maison.
8.1.3 Instrumentation et mesure
Diﬀérents moyens de mesures ont été utilisés pour évaluer les déplacements, les accélérations
et les forces. L’enregistrement était synchronisé pour l’ensemble de ces données sauf pour celui
des eﬀorts. L’obtention des déplacements permet l’analyse temporelle de la structure. C’est à
partir de ces données que seront comparés les résultats numériques. La qualité des mesures
de déplacements et leurs redondances au droit des positions importantes (en tête des murs de
contreventement par exemple) sont des éléments primordiaux. L’enregistrement de l’accélération
permet l’étude de la structure dans le domaine fréquentiel. Pour rappel, ce type d’analyse permet
la détermination des fréquences propres, des amortissements et des déformées modales associés.
Enﬁn, la mesure de la force permet d’étudier le comportement global Force-Déplacement et
d’appréhender les grandeurs inertielles mises en jeu. Dans chaque cas, les caractéristiques des
capteurs utilisés sont données. Leur position est indiquée dans la ﬁgure 8.7.
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Figure 8.7 – Position des capteurs de mesure
8.1.3.1 Mesures de déplacements
Trois types d’instruments sont utilisés pour acquérir ces grandeurs : les capteurs à ﬁl (ou
capteur potentiométrique) qui mesurent les déplacements horizontaux, les LVDT qui mesurent
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les déplacements verticaux et les caméras rapides qui enregistrent le mouvement dans le plan du
mur de contreventement.
• Capteurs à ﬁl (CAF) : douze capteurs de déplacement potentiométrique Phimesure c©,
Modèle CD50, d’une course de 1 m ont été utilisés (mesure absolue). Six d’entre eux étaient
positionnés sur la façade Nord permettant d’obtenir une mesure aux nœuds principaux
du mur, en présumant que son comportement serait symétrique. Trois capteurs étaient
toutefois redondants : le CAF1 (situé sur la façade Sud) et le CAF2 dont leurs extrémités
étaient attachées à chaque angle de la façade Est. Puis le CAF7 mesurait le déplacement en
tête du mur Ouest aﬁn de conﬁrmer l’hypothèse selon laquelle la structure se déformerait
symétriquement. Le dernier capteur de la façade Nord était le CAF12 situé au faîtage
de la maison, permettant d’acquérir des données sur le mouvement de la toiture. Enﬁn,
quatre capteurs (CAF8-11) étaient positionnés côté Ouest pour mesurer les déplacements
hors plan du mur qui auraient pu être induits par les contreventements horizontaux du
bâtiment.
• Capteurs LVDT : deux capteurs de ce type (RDP DCTH200AG) d’une course de ±50 mm
ont été utilisés pour quantiﬁer le soulèvement des poteaux d’angle de la façade Ouest.
• Caméras rapides : Quatre caméras rapides ont été utilisées pour ﬁlmer les mouvements
du mur de contreventement Est, à une vitesse comprise entre 100 et 150 ips (images par
seconde), aﬁn d’obtenir ensuite par corrélation d’images le champ de déplacement absolu de
ce panneau. La vitesse d’acquisition a été déterminée de manière à ce qu’elle soit supérieure
aux fréquences mises en jeu par le signal sismique (<30 Hz soit 30 ips minimum) et de telle
manière que la durée d’enregistrement puisse atteindre 50 secondes (limite de stockage de
la mémoire des caméras en fonction de la qualité de l’image, du nombre de ips et de la
durée d’acquisition). Voici les caractéristiques de l’installation :
– 1 caméra v641 Phantom avec objectif 28 mm, possédant la qualité d’enregistrement la
plus importante (4 mégapixels (2560× 1600 pixels)), permettait de ﬁlmer l’ensemble
du mouvement de la façade.
– 3 caméras M310 Phantom avec objectif 105 mm, possédant une qualité d’enregistre-
ment limitée à 1 mégapixel (1280 × 800 pixels), étaient positionnées aﬁn de pouvoir
ﬁlmer spéciﬁquement la déformation des assemblages du mur durant l’essai. Pour ce
faire, l’objectif de chaque caméra était cadré en largeur sur deux poteaux consécutifs.
Ainsi, le champ de la prise de vue cumulé des 3 appareils couvrait l’intégralité de la
façade.
– Mouchetis : il a consisté à réaliser une nuance de gris à partir de la projection de
peinture noire, grise et blanche, dont l’impact devait mesurer environ 1 cm. Cette
opération était nécessaire pour pouvoir réaliser la corrélation d’images ultérieure.
– Éclairage 4000W (alpha 4K version) : aﬁn que les caméras puissent distinguer cor-
rectement les contrastes du mouchetis, un projecteur puissant était nécessaire pour
obtenir un éclairage uniforme et intense, ce qui n’est pas une opération triviale lorsque
la surface visée mesure 3 m×6 m et qu’elle se situe à une distance de 5 m.
– Post-traitement : une fois les vidéos enregistrées, des mesures de champs cinématiques
sont réalisées par une technique de corrélation d’images numériques (CIN), avec le
logiciel Tracker développé au laboratoire 3SR (Combe et Richefeu [29] et Richefeu
et al. [129]). Le principe de la CIN utilisée dans cette étude est le suivant : les points
intéressants à suivre cinématiquement sont préalablement sélectionnés (coordonnées
XY en pixels). Ensuite, une imagette est déﬁnie autour de chacun de ces points.
Chaque imagette carrée est constituée d’environ 400 pixels de niveaux de gris consti-
tuant ainsi un mouchetis unique. La CIN consiste alors à identiﬁer ces imagettes,
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images après images, en tenant compte de leur déplacement et de leur rotation, par
le biais de fonctions de corrélation sur les niveaux de gris. La condition nécessaire
pour obtenir de bons résultats est que l’imagette recherchée ne se déforme pas d’une
image à l’autre (le mouvement de corps rigide est donc obligatoire). Cette hypothèse
est raisonnable pour les points positionnés sur le bois mais moins évidente concer-
nant ceux placés sur le remplissage dont la mise en mouvement peut faire varier les
contrastes (à cause de l’aspérité des pierres et de la terre). Enﬁn, on notera que les
déplacements et les rotations mesurés sont obtenus à une échelle inférieure au pixel
(interpolation numérique des niveaux de gris contenus dans les imagettes). Le niveau
de précision de la mesure est alors de l’ordre de 0,1 pixel, soit 0,22 mm à l’échelle du
bâtiment.
8.1.3.2 Mesures d’accélérations
Des accéléromètres (ACC) Bruël & Kjaer type 4574 ont été utilisés pour acquérir les accé-
lérations absolues en diﬀérents points de la structure. Le traitement des résultats a été réalisé
avec le logiciel constructeur Bruël & Kjaer Pulse, Bruël & Kjaer Reﬂex et Matlab R2007b. La
ﬁgure 8.7 présente leur position sur l’ouvrage durant les essais sismiques. L’ACC10 permet d’ob-
tenir l’accélération de la table. Á partir de cette dernière, il est possible d’obtenir les fonctions
de transfert existantes entre la dalle et la position de capteur étudiée. Ainsi, l’ACC2 permet
d’obtenir la fonction de transfert du mur de contreventement Ouest. Les ACC 4 et 7 fournissent
cette donnée pour les murs sollicités hors-plan et l’ACC6 pour la toiture. Les ACC 5, 8 et 9
apportent des mesures relatives au mur Sud pertinentes pour obtenir les déformées modales
entre chaque essai. Enﬁn, les ACC 1 et 3 indiquent l’accélération verticale des poteaux qui est
une information intéressante pour la même raison.
L’analyse modale expérimentale (AME) réalisée à l’état initial de la maison s’est quant à
elle déroulée de la façon suivante : un bruit blanc de faible intensité (amplitude de 0,5 mm
RMS (Root Mean Square, valeur eﬃcace) pondérée par 1/f2 1) est envoyé en commande à la
table. Le mur est modélisé (cf. ﬁg. 8.8) et des accéléromètres triaxes sont positionnés à chaque
nœud du modèle. Le signal de la force mesurée par la cellule de charge en tête de vérin ainsi
que les signaux d’accélérations aux diﬀérents nœuds de l’ossature sont enregistrés sur une durée
d’une minute. L’AME est réalisée en post-traitement par le calcul des fonctions de réponses en
fréquence (FRF) des signaux accélérations au nœud par rapport au signal de la force. Ensuite
les modes sont déterminés grâce à la synthèse de ces FRF par une courbe CMIF (Complex Mode
Indicating Function).
Les résultats obtenus sont présentés dans le paragraphe 8.1.4.1.
8.1.3.3 Mesure de l’eﬀort
L’eﬀort nécessaire au vérin pour appliquer la sollicitation sismique a été mesuré par un
capteur de force situé entre l’extrémité de l’actionneur hydraulique et la dalle. Les diﬃcultés
d’exploitation de cette mesure proviennent du fait que l’enregistrement de cette donnée n’était
pas synchronisé avec celui des autres capteurs et que la variation de cette force était similaire à
celle de l’accélération (pilotage en accélération), rendant diﬃcile sa comparaison au déplacement.
1. Le bruit blanc étant piloté en déplacement pour des raisons techniques, la pondération par 1/f2 permet
d’obtenir une accélération constante égale à 0,03g RMS.
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8.1.4 Résultats
8.1.4.1 Analyse fréquentielle
Analyse modale expérimentale (AME) :
L’analyse modale expérimentale a permis d’identiﬁer trois modes principaux (ﬁg. 8.8). Le
premier et le second sont similaires et correspondent aux mouvements hors-plan du mur. Par
ailleurs, l’écart de fréquence propre indique la diﬀérence de raideur des deux murs dans cette
direction, provenant de la variabilité du montage (assemblage, bois, maçonnerie). Ces fréquences
permettront de donner une indication concernant la validité des raideurs utilisées pour le modèle
numérique, notamment pour le mode 3 concernant le comportement des murs Est-Ouest en
cisaillement.
(a) 1er mode : mur Sud – f0 =
5,2 Hz – ξ = 5,2%
(b) 2e mode : mur Nord – f1 =
5,9 Hz – ξ = 5,7%
(c) 3e mode : murs de contreven-
tement (déformation en parallélo-
gramme) – f2 = 10,9 Hz – ξ =
5,3%
Figure 8.8 – Modes propres de la structure obtenu à partir de l’AME, [44]
Ensuite l’AME permet de mesurer un taux d’amortissement de la structure existant pour
une sollicitation d’amplitude extrêmement faible (0,5mm RMS) correspondant directement à la
valeur du taux d’amortissement visqueux à sélectionner pour le calcul numérique en dynamique.
En eﬀet, pour ces amplitudes, il peut raisonnablement être considéré que la maison se comporte
de manière élastique et que la valeur de ξ mesurée n’est ainsi pas structurelle. Par la méthode
Rayleigh, il se sera donc possible de déﬁnir un taux d’amortissement visqueux égale à la moyenne
expérimentale de ξ obtenue pour les deux premiers modes principaux.
8.1.4.2 Analyse de l’endommagement entre chaque essai
Une analyse de l’endommagement de la maison a été eﬀectuée en traçant les fonctions de
réponse en fréquence (FRF) entre les accélérations mesurées au droit de l’ACC7 et de la table
(ACC10), durant les bruits blancs eﬀectués entre chaque sollicitation sismique. La FRF est la
représentation fréquentielle du rapport de l’accélération en tête de mur sur l’accélération de la
table.
La ﬁgure 8.9 permet de constater l’impact des diﬀérents signaux sismiques sur la structure.
Le séisme 100 % d’Haïti n’a pas modiﬁé l’amplitude du spectre et a faiblement décalé la fréquence
propre. Cette modiﬁcation peut être interprétée par le réarrangement structurel nécessaire en
début d’essai au cours duquel les jeux existants sont rattrapés et les positions d’équilibre in-
stable de certains éléments (pierres, terre, clous) modiﬁées pour une position déﬁnitive. Ensuite
le passage des signaux Haïti 200 et 300 % a considérablement abaissé l’amplitude et la fréquence
propre de la structure qui se caractérise par une diminution de sa raideur consécutive à son
endommagement. Il est intéressant de noter que ces endommagements étaient à peine visibles.
La ﬁgure 8.10 illustre l’endommagement le plus important, observable au niveau des connexions
(mur Sud sollicité hors-plan, connexion en tête et au milieu du panneau). Suite au passage des
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trois premiers signaux, une réparation a été eﬀectuée consistant à replanter le clous déchaussés.
La ﬁgure 8.9 illustre les gains de fréquence et d’amplitude apportés par cette opération, sou-
lignant l’inﬂuence signiﬁcative de cette intervention sur la raideur de la structure. Enﬁn, à la
suite de l’application des sollicitations sismiques Guadeloupe 100 % puis 300 % à la structure,
l’analyse dans le domaine fréquentiel montre que la fréquence principale tend vers 3,5 Hz.
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Figure 8.9 – FRF des Bruits eﬀectuée entre chaque séisme (ACC7/ACC10), [44]
(a) État initial (b) Suite au signal Haïti 300 %
Figure 8.10 – Endommagement le plus important observable au niveau des connexions suite
au signal Haïti 300 % (mur Sud sollicité hors-plan, connexion en tête et au milieu du panneau)
8.1.4.3 Analyse temporelle
L’analyse temporelle se base ici sur l’étude des déplacements en fonction du temps obtenu
par les capteurs à ﬁl, les LVDT et par les caméras rapides. Les déplacements permettent clai-
rement de montrer la non-linéarité des grandeurs mesurées entre chaque passage de signal. Les
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valeurs maximales obtenues dans chaque cas sont données dans les tableaux 8.2, 8.3, 8.4 et 8.5.
Symétrie de la structure :
La ﬁgure 8.11(a) compare les réponses des capteurs à ﬁl positionnés en tête de mur sur la
façade Nord (CAF2 et CAF7) obtenues pour le signal d’Haïti 300 %. La ﬁgure 8.11(b) en indique
la diﬀérence au cours du temps qui peut atteindre 4 mm. Cela n’est pas surprenant étant donné
la fréquence des signaux. Ce graphique permet surtout de signiﬁer que globalement, la diﬀérence
est faible. Les diﬀérences obtenues pour les valeurs maximales sont quant à elles indiquées dans
le tableau 8.2 par leur valeur moyenne (X), écart-type (σd) et coeﬃcient de variation (cv). Ce
dernier souligne le faible écart mesuré par ces CAF, indiquant que la structure se comporte bien
de façon symétrique.
Table 8.2 – Comparaison des valeurs maximales des déplacements mesurées en tête des murs
de contreventement
caf1 caf2 caf7 |dmax| σd Cv |dmax,X%|
|dmax,100%|(mm) (mm) (mm) (mm) (mm) -
Haiti
100%
- 2,47 2,23 2,1 2,27 0,19 8,28 1
+ 3,16 3,01 3,6 3,26 0,31 9,42 1
Haiti
200%
- 6,94 7,83 6,1 6,96 0,87 12,44 3,06
+ 8,78 7,42 9,1 8,43 0,89 10,58 2,59
Haiti
300%
- 11,87 13,49 11,08 12,15 1,23 10,11 5,35
+ 13,2 11,65 11,9 12,25 0,83 6,79 3,75
Gua.
100%
- 7,11 7,43 5,77 6,77 0,88 13,01 1,00
+ 6,15 6,52 7,31 6,66 0,59 8,90 1,00
Gua.
380%
- 40,06 45,17 39,95 41,73 2,98 7,15 6,16
+ 37,38 35,45 35,03 35,95 1,25 3,49 5,40
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Figure 8.11 – Signal Haïti 300% – Comparaison des mesures obtenues pour CAF2 et CAF7
La ﬁgure 8.12 décrit les mêmes éléments que la précédente entre les CAF 1 et 2 situés aux
extrémités hautes du même mur (façade Est). Elle indique que la lisse haute se déplace de façon
équivalente sur toute sa longueur (poutre rigide).
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Figure 8.12 – Signal Haïti 300% – Comparaison des mesures obtenues pour CAF1 et CAF2
Murs sollicités hors plan et toiture :
La ﬁgure 8.13 compare, pour le signal d’Haïti 300 %, l’enregistrement du CAF5 situé au
centre et en tête du panneau Nord avec celui du CAF12 situé au faîtage (ﬁg. 8.13(a)) et celui du
CAF6 positionné à mi-hauteur du même mur (ﬁg. 8.13(b)). Les valeurs maximales mesurées au
faîtage révèlent qu’une grande partie de l’énergie est dissipée entre ce point et le haut des murs,
puisqu’un rapport supérieur à trois sépare les valeurs maximales des déplacements mesurés par
les CAF 5 et 12 (cf. ﬁg. 8.13(a)). Cette diﬀérence s’explique par la légèreté de la toiture qui
entraîne des forces d’inertie faibles et par l’endommagement des connexions entre les fermes et
les murs. La ﬁgure 8.13(b) indique que la diﬀérence existante entre les mesures des CAF 5 et 6
est inférieure à un rapport 2 signiﬁcatif de la diﬀérence d’inertie provenant de l’ouverture dans la
façade Nord et dans une moindre mesure des dissipations d’énergie existantes entre les poteaux
et la lisse haute du mur.
Table 8.3 – Déplacements relatifs maximum mesurés par CAF5 au milieu du mur sollicité
hors-plan
Signal Haiti 100% Haiti 200% Haiti 300% Gua. 100% Gua. 380%
CAF5 (mm)
12,6 44,1 89,7 34,08 200,25
× 1 × 3,5 × 7,1 × 1 × 5,9
-11,2 -39,9 -88,5 -30,73 -207,01
× 1 × 3,6 × 7,9 × 1 × 6,7
Ces observations sont généralisables à l’ensemble des signaux d’Haïti comme l’indique le
graphique de la ﬁgure 8.14 illustrant les déformations en élévation du mur et de la toiture de
la façade Nord. Elle dépeint les non linéarités de ces dernières, pour une même hauteur de
structure, entre chaque séismes, soulignant l’apparition d’endommagement dans les murs et à
l’interface entre ces murs et la toiture. Cet endommagement est d’autant plus marqué que la
hauteur observée est importante. Ainsi alors que les déplacements en tête du mur ont tendance
à s’ampliﬁer, ceux du faîtage n’augmentent quasiment plus entre le signal 200 et le 300 %.
8.1.4.4 Murs de contreventement :
Comme leur nom l’indique, ces éléments permettent à la structure de pouvoir résister aux
eﬀorts horizontaux engendrés par l’inertie de la masse mise en mouvement. Ils font l’objet de
l’étude multi-échelles décrite dans ce manuscrit. Ce paragraphe s’attache à décrire le déplacement
8.1. Essais expérimentaux 181
Table 8.4 – Accélérations relatives maximales
Signal Haiti 100% Haiti 200% Haiti 300%
Guadeloupe
100%
Guadeloupe
380%
ACC7 (g)
1,04 3,02 9,83 1,69 9,14
×1 × 2,9 × 9,4 × 1 × 5,4
-1,36 -2,21 -8,40 -1,84 -11,72
×1 ×1,6 × 6,2 ×1 × 6,3
ACC2 (g)
0,32 0,95 1,71 1,11 3,88
× 1 × 3 × 5,3 × 1 × 3,5
-1,36 -2,21 -8,40 -1,84 -11,72
× 1 × 1,6 × 6,2 × 1 × 6,4
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Figure 8.13 – Signal Haïti 300% – Comparaison des déplacements au faîtage (CAF12) et au
niveau de la lisse intermédiaire (CAF6) par rapport au déplacement en tête et au milieu du
mur (CAF5)
Table 8.5 – Déplacements, accélérations et eﬀorts maximum relatifs au mouvement de la table
Signal Haiti 100% Haiti 200% Haiti 300%
Guadeloupe
100%
Guadeloupe
380%
Déplacement (mm)
35,4 70,9 106,5 30,3 115,6
-33,3 -66,8 -100,0 -21,1 -81,1
Charge (kN)
27,4 60,8 68,6 35,9 154,0
-35,4 -67,6 -66,5 -45,4 -134,8
Accélération (g)
0,24 0,51 0,80 0,40 1,91
-0,34 -0,56 -0,85 -0,40 -1,92
en tête obtenu pour les trois signaux sismiques ainsi que le soulèvement des poteaux. Ensuite
une comparaison est réalisée entre les résultats obtenus par la CIN et par les CAF.
Déplacement en tête :
L’allure des déplacements mesurés en ces points par les CAF 1, 2 et 7 est illustrée dans la
ﬁgure 8.11 et 8.12 pour le séisme d’Haïti 300 %. Les valeurs maximales obtenues pour les trois
séismes sont quant à elles résumées dans le tableau 8.2. Les données de ce dernier permettent de
constater que le coeﬃcient de variation des déplacements maximums moyens est inférieur à 10 %
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Figure 8.14 – Déformation hors plan de la façade Nord pour chaque signal d’Haïti à mi
hauteur du mur (DW6), en tête de mur (DW5) et au niveau du faîtage (DW12)
indiquant que la structure se déforme de manière symétrique. Or, pour le signal d’Haïti à 100%,
ces valeurs sont très faibles avec 2,27 mm du côté négatif et 3,26 mm du côté positif, soit un drift
maximal de 0,2 %. Pour le 200 %, ces valeurs sont respectivement multipliées par 3,06 et 2,59
et enﬁn pour le 300 %, elles sont ampliﬁées par un facteur de 5,35 et 3,75. Cette non-linéarité
de l’augmentation du déplacement indique que la structure s’endommage. En comparant ces
données à la courbe oligocyclique du comportement Force-Déplacement du mur (échelle 3), il
peut être remarqué que la structure possède encore une réserve importante de résistance puis-
qu’à 12,25 mm, la force vaut environ 15 kN pour une résistance maximale de 40 kN (cf. chapitre
7). Bien entendu le mur étudié à l’échelle 3 est diﬀérent des façades construites à l’échelle de
la maison, qui comportent une cellule élémentaire supplémentaire dans leur longueur et deux
ouvertures, cependant l’ordre de grandeur reste similaire comme cela sera décrit dans la partie
numérique (§ 8.2). Pour le signal Guadeloupe 380 %, le déplacement maximal en tête a atteint
41,73 mm, ce qui correspondrait à une force supérieure à 30 kN par rapport à la réponse de
la structure étudiée à l’échelle 3. Il est intéressant de souligner que malgré la sollicitation plus
importante de la maison par ce dernier signal, il avait été observé dans le paragraphe concer-
nant l’analyse fréquentielle que la fréquence propre du premier mode était toujours plus haute
que celle consécutive au séisme 300 % d’Haïti et de plus, quasiment également à la fréquence
atteinte suite au signal Guadeloupe 100 %. Il semblerait, donc que malgré l’augmentation de la
sollicitation sismique, la fréquence propre est donc la raideur aient atteint une valeur constante
signiﬁcative d’un endommagement important.
Les valeurs d’eﬀorts acquises par la cellule d’eﬀort ne peuvent pas être utilisées directement
pour observer le comportement Force-Déplacement du mur. La table vibrante est pilotée en
accélération et en déplacement. Ainsi, le vérin applique, en temps réel, l’eﬀort adapté pour
atteindre les valeurs d’accélération et de déplacement cibles. La réponse temporelle, mesurée
par le capteur de force, possède donc une fréquence similaire à celle de l’accélération qui est
supérieure à la fréquence du déplacement (cf. ﬁg. 8.15). Pour les mêmes raisons, il n’est pas
aisé d’obtenir une force comparable au déplacement à partir du principe fondamental de la
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dynamique et des données accélérométriques.
Dans la littérature, le moyen d’obtention de la réaction, à la base de la structure, pour
des essais sur table vibrante à l’échelle du bâtiment, n’a pas pu être trouvé. Concernant les
essais dynamiques à l’échelle d’un mur, une seconde cellule d’eﬀort (diﬀérente de celle utilisée au
niveau du vérin) est ajoutée et permet ainsi d’obtenir des valeurs d’eﬀorts comparables à ceux
des déplacements (Stewart [135] et Dolan [39]).
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Figure 8.15 – Comparaison, dans le domaine temporelle, des réponses en Accélération, Force
et déplacement, mesurées au niveau de la table vibrante
Soulèvement des poteaux :
Tout comme pour le déplacement en tête du mur, le soulèvement des poteaux d’angle des
murs de contreventement, directement lié à ce dernier (cf. [21]), atteint une valeur maximale de
3,2 mm relativement modérée pour le séisme d’Haïti à 300 % (ﬁg. 8.16), alors que le pic moyen
atteint lors des essais des assemblages de type-1 à 8 clous est de 10,7 mm (cf. chapitre 5). Pour
le signal de Guadeloupe 380 %, le poteau s’est soulevé jusqu’à 9,1 mm, ce qui est cohérent avec
les observations faites pour le déplacement en tête de mur.
Corrélation d’images numériques (CIN) :
La CIN est un outil peu utilisé à une telle échelle car plus complexe à mettre en œuvre par
rapport aux études conduites au niveau du matériau (e.g. suivi de l’ouverture de ﬁssure dans une
éprouvette en béton) du fait des dimensions mises en jeu, impactant toute la gamme de matériel
requis (éclairage, optique, mouchetis). Il a donc été nécessaire de valider les résultats obtenus
par la CIN. Pour ce faire, ce paragraphe présente tout d’abord la comparaison des déplacements
en tête puis l’étude des déplacements des connexions de type-1, de type-2 et du remplissage.
La ﬁgure 8.17 présente la position des 330 points sélectionnés pour la réalisation de la CIN.
Dans une première étape d’analyse, les points caractéristiques suivants ont été utilisés pour cette
étude :
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Figure 8.16 – Soulèvement des poteaux d’angle de la façade Ouest en fonction du temps
• Point 329 et 330 : Chacun est localisé sur le U métallique solidaire du bâti. Ces derniers
permettent de calculer le déplacement relatif des autres nœuds.
• Points 1 et 66 : situés chacun à l’extrémité haute de l’un des poteaux d’angle : ils permettent
de valider la qualité des résultats de la CIN.
• Points 11, 133 et 282 : les deux premiers sont respectivement situés sur la connexion de
type-1 en bas du poteau d’angle de gauche et à l’extrémité basse de la diagonale connexe.
Le troisième est positionné de façon similaire sur la diagonale adjacente au poteau d’angle
droit. Ces nœuds permettent d’obtenir le déplacement latéral dans les connexions de type-
1.
• Points 143, 163 et 176 : tous trois situés au droit de l’assemblage de type-2 à gauche de la
fenêtre. Le premier est à l’extrémité de la diagonale de la cellule haute, le second est sur
la lisse centrale et le dernier sur la diagonale de la cellule basse.
La ﬁgure 8.18 illustre les résultats obtenus pour le nœud 330 positionné sur la table vibrante
et les compare aux déplacements mesurés par le LVDT situé au niveau du vérin. La corrélation
de ces deux informations est excellente et permet de valider l’obtention de déplacements globaux
par la CIN.
La ﬁgure 8.19(a) illustre les résultats obtenus pour le nœud 66 (déplacement relatif dans le
sens longitudinal) et les compare aux déplacements mesurés par CAF2. Selon la même démarche
que pour la confrontation des données des CAF 1, 2 et 7, la ﬁgure 8.19(b) donne la diﬀérence
existante entre les mesures acquises au droit du CAF2 et du point 66. Il peut être constaté que
cette grandeur est similaire à l’écart relevé entre les enregistrements des CAF, ce qui permet
également de valider l’utilisation de ce procédé pour l’obtention de déplacements relatifs.
La ﬁgure 8.20 contient les diﬀérentes analyses réalisées pour le séisme d’Haïti 300 % à partir
de la CIN.
Les ﬁgures 8.20(a) et 8.20(b) présentent respectivement le déplacement latéral (points 11,
133 et 282) et vertical (points 11 et 77) dans les connexions de type-1. Il est possible de constater
quatre choses :
• La déformation en cisaillement dans les connexions est du même ordre de grandeur que
celle obtenue en traction.
• L’extrémité des diagonales en liaison avec l’assemblage se déplace de manière équivalente.
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Figure 8.17 – Maillage du mur sous le logiciel Tracker
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Figure 8.18 – Comparaison du mouvement de la table vibrante mesurée par le LVDT situé au
niveau du vérin et par la CIN
• La capacité, en terme de déplacement dans la direction horizontale, de 50 mm, relative au
déplacement atteint au pic pour un assemblage à 8 clous, sollicité dans ces deux directions,
est loin d’être atteinte alors que l’on est à 1/3 de celle en traction valant 10,7 mm.
• Par ailleurs, ces valeurs de soulèvement des poteaux soulignent la symétrie du compor-
tement de la structure à ces niveaux locaux et conﬁrment à nouveau que la CIN permet
d’obtenir des résultats satisfaisants.
Les ﬁgures 8.20(c) et 8.20(d) présentent respectivement le déplacement latéral (points 301,
309 et 321) et vertical (points 143, 463 et 176) dans la connexion de type-2 située à gauche
de la fenêtre. Elles illustrent des déplacements du même ordre de grandeur que pour ceux des
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Figure 8.19 – Signal Haïti 300% – Comparaison des mesures obtenues pour CAF2 et par la
caméra rapide en tête de mur
assemblages de type-1 et dans des proportions équivalentes selon les deux directions. L’énergie
dissipée au droit de ces nœuds, comportant 6 clous au total, doit être substantielle. Leur étude
constitue donc une importante perspective de ce travail qui permettrait sans doute d’améliorer
encore le modèle numérique.
8.1.5 Conclusion
Cette partie expérimentale, concernant les tests sismiques de la maison à ossature bois avec
remplissage, apporte des informations très intéressantes concernant le comportement de cette
typologie constructive et conﬁrme une nouvelle fois que ses performances parasismiques sont
excellentes. Après le passage de 5 signaux sismiques d’une magnitude supérieure à 6,8, possé-
dant des accélérations ayant atteint 1g dans le cas du signal Guadeloupe 380 %, la structure est
restée en place et possédait encore une capacité portante substantielle en regard des déplace-
ments atteints dans les assemblages. Outre les analyses fréquentielles et temporelles développées
à partir des résultats des capteurs à ﬁl, des LVDT ou des accéléromètres, un outil, innovant à
cette échelle pour ce type d’essai, a été utilisé pour acquérir le champ de déplacement d’une
façade du bâtiment (caméras haute vitesse). Les mesures obtenues par ces appareils, comparées
à celles des CAF, ont permis d’en valider les résultats.
Cette base de données va également permettre d’appréhender les performances du modèle
numérique par rapport à ses capacités de prédiction du comportement sismique de la maison.
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(a) Connexion type-1 – Déplacements horizontaux
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(b) Connexion type-1 – Déplacements verticaux
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(c) Connexion type-2 – Déplacements horizontaux
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Figure 8.20 – Analyse des déplacements horizontaux et verticaux dans les connexions de
type-1, de type-2 et dans le remplissage, pour le signal d’Haïti 300 %
8.2 Modélisation
Cette partie s’attache à décrire la modélisation réalisée dans l’objectif de prédire le com-
portement de la maison, notamment pour le déplacement en tête des murs de contreventement,
à partir d’un assemblage de macro-éléments (comme cela a été fait à l’échelle du mur - échelle 3).
Le premier paragraphe décrit les caractéristiques du modèle, la seconde explique la méthode
push-over utilisée en amont de la campagne expérimentale, la troisième aborde l’analyse modale
réalisée et la dernière présente la comparaison entre les résultats expérimentaux et numériques
dans le domaine temporel permettant de valider le modèle et l’analyse multi-échelles.
8.2.1 Maillage de la maison
Le maillage, présenté par la ﬁgure 8.21(a), est composé de l’ossature bois poutre-poteaux
déﬁnie par des éléments barres et par des poutres de Bernoulli. Les barres sont rotulées à leurs
extrémités et les poutres sont continues sur toute la longueur de l’élément structurel modélisé
(poteau, lisse et arbalétrier) et rotulées à leurs extrémités. La reprise des eﬀorts horizontaux
est assurée par un élément hystérétique unidirectionnel portant la loi du macro-élément calibrée
à l’échelle 2. Ainsi la résistance hors-plan des murs est assurée par la résistance en ﬂexion des
poteaux et des poutres continues que constituent la lisse haute et l’entrait des fermes de façade.
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La liaison de la toiture est assurée par des relations cinématiques entre les nœuds de sa base
et ceux des extrémités hautes des poteaux. Les valeurs utilisées pour les paramètres matériaux
sont identiques à ceux de l’échelle 2.
La répartition de la masse du remplissage est visible dans la ﬁgure 8.21(b), sa valeur est
proportionnelle au rayon de la sphère correspondante. L’hypothèse a été faite qu’à chaque nœud
1/4 de la masse M de chaque cellule en contact était aﬀectée. Ainsi, un nœud en contact avec
quatre cadres remplis sera pondéré d’une masse M. Si le nœud est situé au niveau de la lisse
haute entre une cellule remplie et une ouverture, la masse attitrée sera égale à M/4. Suite à la
pesée de deux cellules élémentaires avec remplissage en maçonnerie de pierres, leur masse a été
déterminée pour des valeurs proches de M = 150 kg.
Finalement, le modèle complet possède environ 500 ddl ce qui est peu pour une modélisation
à l’échelle d’un bâtiment. Cela permet de réaliser des calculs en dynamique très rapidement
(∼1 heure de calcul pour 6000 incréments répartis sur 60 secondes). À titre comparatif, la
modélisation détaillée du bâtiment réalisée par Hicyilmaz et al. [84] nécessitait des temps de
calcul de 68 heures pour obtenir un résultat. Si l’on considère que la structure modélisée par
Hicyilmaz et al. [84] est à peu près trois fois plus grande que celle présentée dans ce chapitre,
l’approche simpliﬁée, développée dans ce manuscrit, permet de réaliser des calculs 20 fois plus
rapidement.
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Figure 8.21 – Maillage de la structure basé sur l’assemblage des macro-éléments
8.2.2 Analyse Modale
La prédiction de la fréquence des modes est délicate à réaliser précisément car elle dépend
des caractéristiques des poutres pour les façades hors-plan et en plus, elle dépend de la raideur
initiale de l’élément hystérétique pour les murs de contreventement. La première a été déter-
minée conformément à l’Eurocode 5 (EN 1995-1-1 [50]) et la seconde a été déterminée à partir
du calage du macro-élément réalisé à l’échelle 2. Pour rappel, sa raideur K0 = 1,6 kN/mm2
correspond à la valeur de la courbe enveloppe (cf. § 7.2).
La représentation des modes prédits par le modèle est illustrée dans la ﬁgure 8.22.
Le mode 1 (ﬁg. 8.22(a)) a une fréquence de 4,68 Hz et correspond à la résonance des murs
sollicités hors-plan. Il permet de mettre en mouvement 49% de la masse totale du bâtiment.
Comparativement, l’analyse modale expérimentale (AME) avait détecté deux modes équivalents
à ce dernier, compris entre 5,2 et 5,7 Hz, dû à l’impossibilité d’obtenir deux murs de raideurs
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identiques in-situ. La raideur expérimentale plus importante peut provenir d’un bois de classe
mécanique supérieure à celle annoncée par le fournisseur. En eﬀet, comme cela a été décrit dans
la partie 5, la masse volumique est très variable. A cela s’ajoute la raideur hors plan, apportée
par le remplissage, qui n’est pas prise en compte dans le modèle. Une autre analyse modale du
bâtiment a donc été réalisée pour vériﬁer cette inﬂuence. La classe mécanique initiale du bois
C18 a été modiﬁée par une classe C24 (E0,mean = 11 kN/mm2 et ρmean = 420 kg/m3). Le mode 1
est alors obtenu pour une fréquence de 5,1 Hz ce qui conﬁrme les hypothèses précédentes.
Le mode 2 (ﬁg. 8.22(b)) est quant à lui observable à une fréquence de 12,65 Hz pour laquelle
les murs se mettent en résonance. Il sollicite 23 % de la masse totale de la structure. L’AME a
mis en évidence ce mode à une fréquence de 10,9 Hz, ce qui conﬁrme la bonne grandeur conservée
pour la raideur des cellules élémentaires.
(a) Mode 1 – f0 = 4,68 Hz et νm1 = 49% (b) Mode 2 – f1 = 12,65 Hz et νm2 = 23%
Figure 8.22 – Analyse modale – fréquence propre (f) et proportion de la masse modale mise
en mouvement par rapport à la masse totale (νm)
L’amortissement visqueux est identiﬁé par la méthode de Rayleigh à partir de ces deux
modes. L’AME a permis d’obtenir un amortissement visqueux de 5,2 % et 5,7 % pour les
deux premiers modes expérimentaux et de 5,3 % pour le troisième. Ces valeurs sont tout à fait
cohérentes avec les valeurs utilisées pour la construction bois. Pour rappel, cet amortissement
est indépendant de l’amortissement structurel puisque les sollicitations très faibles, imposées à
la structure durant le bruit blanc de 0,5 mm RMS, possèdent une accélération constante de
0,03g, et sont trop faibles pour l’amorcer. Étant donné que les modes 1 et 2 expérimentaux
correspondent au mode 1 numérique, ξ est pris comme la moyenne des amortissements des trois
premiers modes expérimentaux : ξ = 5,4%. Ainsi, la valeur de ξ = 5,4% a été retenue, pour le
mode 1 (f0 = 4,68 Hz) et pour le mode 2 (f1 = 12,65 Hz), aﬁn de calculer l’amortissement de
Rayleigh.
8.2.3 Analyse Push-over
Ce type d’analyse, présenté dans la partie 1, a été utilisé en amont de la campagne expé-
rimentale sur table vibrante aﬁn de s’assurer que la structure résisterait bien au signal d’Haïti
à 100 %. En eﬀet, elle permet de comparer la courbe de capacité de la maison, dans le re-
père ARDS (Acceleration Displacement Response Spectrum), au spectre de réponse élastique
du signal sismique auquel est soumis le bâtiment.
Cette superposition, associée à une réduction du spectre adéquat permet de trouver le point
de performance de la structure (point d’intersection des deux courbes). Ce point déﬁnit le
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déplacement ainsi que les eﬀorts subis par la structure au cours de la sollicitation sismique.
La marge est alors évaluée entre le point de performance et la position du plateau plastique
de la courbe push-over. Ceci permet de comparer la capacité de la structure face à la demande
sismique au niveau de ce point.
La courbe de capacité a été tracée à partir des données obtenues par l’analyse modale pour
le mode 1. Chaque nœud est chargé proportionnellement au vecteur Φ0 du mode.
La ﬁgure 8.23 montre le résultat de cette approche pour le trois signaux d’Haïti. À défaut
d’avoir une courbe enveloppe de spectres de réponse élastique, nécessaire pour l’obtention d’un
spectre de réponse réglementaire, le spectre de réponse élastique réduit n’a pas été tracé. Dans
le cas du signal à 100 %, le point de performance se situe sur la partie élastique de la courbe de
capacité, signiﬁant eﬀectivement que la structure peut résister au séisme d’Haïti à 100 % sans
développer de non-linéarité. Dès que la sollicitation est ampliﬁée à 200 %, le point de performance
se trouve sur la zone non-linéaire de la courbe de capacité. Cette approche simpliﬁée avait ainsi
permis de valider le prototype à tester et la direction de la sollicitation en amont de la campagne
expérimentale sur table vibrante.
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Figure 8.23 – Résultats de l’application de la méthode push-over – Points de performance
(point rouge à l’intersection de la courbe de capacité et du spectre de réponse élastique)
8.2.4 Analyse temporelle
Cette partie décrit la prédiction du comportement sismique de la maison, pour les trois
séismes d’Haïti, dans le domaine temporel à partir du modèle EF simpliﬁé basé sur l’assemblage
de macro-éléments.
La ﬁgure 8.24 présente la prédiction du mouvement en tête du mur de contreventement
par rapport à la réponse mesurée par le CAF2 (DWDS : Draw Wire Displacement Sensor). Le
signal du capteur est très bruité par rapport aux grandeurs mesurées. Cela s’explique par le fait
que le câble des capteurs était lié à un second par un système de mousquetons. En dessous de
0,5 mm, cette imprécision semble avoir une inﬂuence signiﬁcative sur la mesure. Aﬁn de s’assurer
que les pics visibles sur la ﬁgure 8.24(a) ne soient pas liés à cet impact du montage, la même
comparaison est faite à partir des résultats acquis par la CIN (ﬁg. 8.24(b)). Cette ﬁgure permet
de constater que le signal ainsi obtenu n’est quasiment plus bruité.
La réponse prédite par le modèle est un peu sous-estimée. Cela s’explique par le fait qu’il est
particulièrement diﬃcile de prévoir précisément le comportement de la structure lorsque celui-ci
reste dans sa zone élastique (ﬁg. 8.24(d)). En eﬀet, une erreur de raideur initiale modiﬁe la
réponse obtenue de façon substantielle. Or l’analyse modale, révélant que le modèle possédait,
pour le mode 1, une raideur globale plus faible que celle de la structure réelle, pourrait expliquer
ces valeurs légèrement sous-estimées.
Aﬁn d’estimer la qualité de prédiction du modèle, le tableau 8.6 rappelle les valeurs expé-
rimentales importantes et fournit les grandeurs numériques correspondantes accompagnées de
l’erreur commise.
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Figure 8.24 – Signal Haïti 100 % – Comparaison des résultats expérimentaux et numériques
La ﬁgure 8.25(c) illustre les résultats obtenus à partir de l’essai à 200 % du signal d’Haïti.
La prédiction des déplacements est dans ce cas meilleur avec des erreurs comprises entre 5,7 %
et 6,8 %. Il est intéressant de souligner la non-linéarité dépeinte par le comportement Forces
globales - déplacement en tête du mur.
La ﬁgure 8.26(c) illustre les résultats obtenus à partir de l’essai à 300 % du signal d’Haïti.
Dans ce cas, la qualité de la prédiction des déplacements est mitigée : surestimation de 13,4 %
dans le sens négatif et de 48,7 % dans l’autre sens. Cette diﬀérence importante s’explique notam-
ment par le comportement structurel expérimental dont la symétrie de la réponse ne reﬂète pas
la dissymétrie du chargement (contrairement à la réponse dépeinte durant le signal à 200 %). La
ﬁgure 8.26(c) décrit l’ouverture importante des boucles hystérétiques indiquant une dissipation
d’énergie substantielle de la structure.
Il faut souligner que ce modèle numérique tient compte l’historique de chargement et donc
de l’endommagement accumulé au cours des séismes.
Finalement, sachant que le modèle numérique peut être développé à partir de la seule connais-
sance du comportement des assemblages et étant donné la simplicité du modèle, il est raisonnable
de dire que ce modèle est performant et permet de prédire correctement l’ordre de grandeur des
phénomènes décrits à l’échelle 4 (fréquences propres, déplacements, endommagement).
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Figure 8.25 – Signal Haïti 200 % – Comparaison des résultats expérimentaux et numériques
8.3 Conclusion
Ce chapitre s’est attaché à décrire les travaux expérimentaux et numériques conduits à
l’échelle 4 de la maison complète.
La première partie présente la table vibrante, le protocole de test et les moyens mis en
œuvre pour analyser le comportement du bâtiment sous sollicitation sismique. Ainsi une struc-
ture symétrique à base carrée a été réalisée puis soumise à une succession de 5 séismes. Les
trois premiers correspondent à un signal naturel-modiﬁé, ampliﬁé de 200 à 300 %, ayant pour
objectif de reproduire l’aléa sismique du 12 janvier 2010. Les deux derniers ont été dévelop-
pés relativement à un spectre réglementaire et conçus spéciﬁquement pour la table vibrante du
FCBA de Bordeaux permettant de l’ampliﬁer jusqu’à 380 %. Entre chaque séisme était réalisé
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Figure 8.26 – Signal Haïti 300 % – Comparaison des résultats expérimentaux et numériques
un bruit blanc permettant de mesurer l’évolution de l’endommagement dans la structure. Les
résultats ont également été analysés d’un point de vue temporel à l’aide de capteur à ﬁl et d’un
moyen innovant à cette échelle d’étude, la mesure de champ par caméra rapide. La réponse sous
sollicitations sismiques de la maison s’est révélée excellente. En eﬀet, à la suite du cinquième
essai sismique, la structure possédait encore une réserve importante de résistance et de dissipa-
tion d’énergie, signiﬁées par les réponses en déplacement des assemblages, qui, en regard de leur
déplacement maximal admissible, possédaient encore un potentiel conséquent.
La seconde partie avait pour objectif de présenter les résultats obtenus par la modélisation
EF simpliﬁée, basée sur l’assemblage de macro-éléments. Le nombre de ddl a permis la réalisation
de calculs rapides (environ 3h00 pour la simulation des trois séismes) fournissant une réponse
prédictive proche des valeurs expérimentales mesurées, aussi bien dans le domaine fréquentiel
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Table 8.6 – Comparaison des résultats expérimentaux et numériques : valeurs maximales des
déplacements
caf1 caf2 caf7 |dmax| σd Cv dmax,num Erreur
(mm) (mm) (mm) (mm) (mm) - (mm) (%)
Haiti
100%
- 2,47 2,23 2,1 2,27 0,19 8,28 1,32 41,8
+ 3,16 3,01 3,6 3,26 0,31 9,42 1,6 50,9
Haiti
200%
- 6,94 7,83 6,1 6,96 0,87 12,44 6,56 5,7
+ 8,78 7,42 9,1 8,43 0,89 10,58 7,86 6,8
Haiti
300%
- 11,87 13,49 11,08 12,15 1,23 10,11 13,77 -13,4
+ 13,2 11,65 11,9 12,25 0,83 6,79 18,21 -48,7
(fréquences propres) que dans le domaine temporel (déplacements obtenus pour les trois séismes
d’Haïti). Le point particulièrement intéressant de cette approche est la qualité de cette prédiction
compte tenu du fait que la création du macro-élément ne soit basée que sur le comportement
des assemblages.
Conclusion et perspectives
Conclusion
Les séismes font partie des aléas naturels pouvant être extrêmement meurtriers et dévasta-
teurs. Pour ces raisons, de nombreux travaux de recherche se sont attachés à analyser le compor-
tement sismique de diﬀérents types de structures dont les principales concernent les bâtiments
en béton-armé, en métal ou à ossature bois. Ces derniers se révèlent particulièrement eﬃcaces
face à cet aléa. Deux grandes familles de bâtiments à ossature bois peuvent être distinguées :
• Les structures dites « modernes » dans le sens où elles utilisent des technologies très
récentes telles que le contreventement par panneaux en bois reconstitué (contreplaqué,
contrecollé, etc.).
• Les structures dites traditionnelles ou directement issues de celles-ci, dont la technique
constructive est relative à un contexte local particulier (histoire, ressources, population,
etc.).
Ces dernières typologies, bien qu’ayant montré des comportements sous chargements sis-
miques favorables à la sécurité de leurs habitants, et ce à plusieurs reprises, ne font pas ou
très peu l’objet de programmes de recherche qui viseraient à améliorer la connaissance de leur
comportement aﬁn d’en valoriser l’utilisation. Ces besoins sont à l’origine de la mise en place
des travaux présentés dans ce manuscrit.
Ainsi, le thème de ce manuscrit est de décrire une étude couplant des approches expéri-
mentales et numériques dont l’objectif est d’analyser le comportement spéciﬁque des structures
à ossatures en bois avec remplissage sous sollicitations sismiques, lequel demeure encore mal
connu.
Pour ce faire, deux parties distinctes ont été écrites :
• La première concerne les éléments nécessaires pour appréhender la problématique des
travaux de thèse :
– Les principes généraux de dynamique des structures et outils d’analyse permettant
d’appréhender les problématiques sismiques et les méthodes existantes pour l’étude
des ossatures bois.
– L’état de l’art concernant le comportement sismique des ossatures bois avec remplis-
sage. Ceci permet de souligner ce qui a déjà été réalisé dans la littérature et ainsi de
cerner les axes de recherches pertinents.
– La description du contexte local lié à la structure étudiée. Ce dernier permet de
comprendre le choix du cas d’étude de ce manuscrit.
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• La seconde concerne le développement d’une approche multi-échelles expérimentale et
numérique pertinente pour étudier la réponse des ossatures bois avec remplissage soumises
à un chargement sismique.
La chapitre 1 a tout d’abord résumé les grands principes de la dynamique des structures et
les méthodes de calcul existantes. On a ainsi pu voir que seule une analyse temporelle permet
de prendre en compte de manière rigoureuse tous les eﬀets de l’aléa sismique (e.g. phénomènes
globaux et locaux). La diﬃculté relative de cette méthode réside dans le compromis nécessaire
relatif à la précision de la modélisation de la structure, aﬁn de ne pas obtenir des temps de
calculs prohibitifs, mais de garder tout de même la capacité de modéliser ﬁnement les phéno-
mènes hystérétiques dans le but de prédire correctement la réponse dynamique du bâtiment. À
cet égard, la seconde partie du chapitre traite de l’approche multi-échelles, qui est un moyen
eﬃcace utilisé pour le calcul dynamique des ossatures bois et décrit la loi non-linéaire utilisée
pour sa polyvalence dans le but de représenter le comportement hystérétique des ossatures bois
avec remplissage ainsi que celui de leurs assemblages.
Le chapitre 2 fait état des travaux d’analyses typologiques (2.1), expérimentaux (2.2) et
numériques (2.3) relatifs aux ossatures bois avec remplissage. Il permet de conclure sur l’impor-
tance des travaux de recherche aﬁn de pérenniser ou de réintroduire leur utilisation, pour mieux
comprendre leur réponse sismique qui se révèle complexe malgré leur apparente simplicité et
dans le but de développer un modèle qui serait capable de prédire leur comportement à partir
de l’échelle de l’assemblage et puis surtout de le valider expérimentalement, notamment à partir
d’une étude à l’échelle du bâtiment, inexistante dans la littérature.
Le chapitre 3 permet d’aboutir sur la présentation de la structure étudiée dans ce manuscrit
(ossature bois avec remplissage en maçonnerie de pierres liée par un mortier de terre) à partir
d’une description succincte du contexte local d’Haïti, d’un point de vue socio-économique, du
point de vue des risques naturels existants et plus particulièrement de l’aléa sismique et enﬁn
du point de vue des typologies constructives existantes.
Ces travaux bibliographiques ont permis de cerner les principaux objectifs du travail de
thèse :
• Réalisation d’essais expérimentaux à chaque échelle (1 à 4) pour appréhender les compor-
tements locaux et globaux de chaque élément composant la structure aﬁn d’améliorer les
connaissances relatives à leur comportement sismique et de fournir une base de données
permettant la validation du modèle numérique à chaque échelle.
• Développement d’une approche multi-échelle prenant en compte les niveaux de l’assem-
blage jusqu’au bâtiment dans sa globalité à partir de l’utilisation d’un modèle EF simpliﬁé.
• Validation de la prédiction du modèle numérique en dynamique à l’échelle de la structure
par le biais d’essais expérimentaux sur table vibrante.
Ces travaux sont ainsi présentés consécutivement, d’un point de vue expérimental et numé-
rique, à chaque échelle. Le chapitre 5 s’est tout d’abord attaché à décrire la campagne expérimen-
tale relative à l’étude de la connexion de type-1 (échelle 1). L’inﬂuence de diﬀérents paramètres
tels que, le nombre ou le type de clous et l’épaisseur du feuillard, sur le comportement en trac-
tion et/ou en cisaillement de cet assemblage, ont été évalués à partir d’une quarantaine d’essais
au total. L’aspect numérique est ensuite abordé aﬁn de présenter la méthode de modélisation
du comportement des assemblages par connecteurs métalliques, méthode qui consiste à caler les
paramètres d’une loi de comportement hystérétique pour reproduire le comportement expéri-
mental. À partir de cette déﬁnition des lois de comportements numériques en cisaillement et en
traction, il devient possible de modéliser les assemblages de type-1 composant la structure aux
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échelles supérieures.
Le chapitre 6 a ensuite présenté le travail conduit à l’échelle 2 (cellule), constituant une étape
intermédiaire entre le niveau de l’assemblage et le niveau du mur et permettant de souligner
l’inﬂuence des assemblages, du remplissage et des contreventements sur la structure. Basée sur
les résultats de ces essais, une modélisation détaillée de la cellule est mise au point selon des
étapes précises aboutissant au développement d’un macro-élément dont le comportement est
prédit à partir d’un modèle détaillé. Ce modèle EF simpliﬁé est utilisé ensuite pour la prévi-
sion des réponses quasi-statique du mur à l’échelle 3 et celle dynamique de la maison à l’échelle 4.
Le chapitre 7 fournit une base de données expérimentales pour valider cette prédiction à
l’échelle 3 et souligne l’importance du remplissage conﬁnant l’ossature bois et permettant de lo-
caliser la ductilité dans les assemblages de type-1. Puis les résultats sont comparés aux données
disponibles dans la littérature relatives au même type de structure avec remplissage et à une
structure contreventée par panneau OSB. Cette confrontation a permis de prouver par le biais
d’indicateurs de performance sismique que les ossatures bois avec remplissage constituent des
solutions parasismiques tout à fait pertinentes. Enﬁn, l’étude numérique a permis d’appréhender
la qualité de la prévision du modèle par rapport à sa simplicité et d’en valider ainsi l’utilisation
à cette échelle.
Toutefois, les essais quasi-statiques ne permettent pas d’appréhender directement la résis-
tance sismique d’une structure. De plus, l’objectif du modèle numérique étant l’analyse de la
vulnérabilité sismique des ossatures bois avec remplissage, la validation des résultats par des
essais dynamiques à l’échelle 4 du bâtiment était nécessaire. Ainsi le chapitre 8 présente la
campagne expérimentale, réalisée sur table vibrante, comprenant une analyse fréquentielle et
temporelle relatives à la succession de bruits blancs, d’un signal équivalent au séisme d’Haïti du
12 janvier 2010, ampliﬁé jusqu’à 300 % (0,8g), et d’un signal lointain de Guadeloupe, très nocif
pour la structure étudiée, ampliﬁé jusqu’à 380 % (1g). La réponse sous sollicitation sismique de
la maison s’est révélée excellente car elle possédait encore, à la suite de ces 5 signaux, une réserve
importante de résistance et de dissipation d’énergie. La seconde partie de chapitre avait pour
objectif de présenter les résultats obtenus par la modélisation EF simpliﬁée, basée sur l’assem-
blage de macro-éléments. Le nombre de ddl a permis la réalisation de calculs rapides fournissant
une réponse prédictive sans aucun calage, à partir des seuls comportements des assemblages,
proches des valeurs expérimentales mesurées, et ce pour les trois séismes d’Haïti.
Perspectives
L’étude présentée dans ce manuscrit fait partie des travaux précurseurs de l’étude de la vul-
nérabilité sismique des ossatures bois avec remplissage. Ainsi de nombreuses perspectives sont
envisageables pour compléter cette analyse.
Des éléments de la structure pouvant avoir un impact conséquent sur sa réponse globale
n’ont pas pu être étudiés :
• Les sous-bassement en maçonnerie : des essais sur table vibrante à l’échelle du mur de
contreventement seraient les plus à même de mettre en évidence leur inﬂuence sur cette
réponse en la comparant à celle obtenue pour des tests sur des conﬁgurations sans fonda-
tions. Une alternative serait de réaliser des essais quasi-statiques sur une longueur élémen-
taire de fondation à partir du « mini-mur ». L’objectif serait de créer un macro-élément.
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Une autre piste possible serait la modélisation de ces sous-bassements par une poutre sur
fondation élastique (série de ressorts en parallèle).
• Les assemblages de type-2 : ils sont constitués par deux diagonales, une lisse horizontale
et un poteau. Aﬁn d’étudier leur comportement, leur décomposition est possible (une dia-
gonale + un poteau et une lisse + un poteau). Ensuite, à partir d’essais en cisaillement
et en traction, puis, par l’addition de leurs réponses, il serait possible d’obtenir leur loi
de comportement, dans les deux directions principales, nécessaire à la modélisation numé-
rique. Le remplissage peut être pris en compte en bloquant la rotation entre les montants
de bois.
• Les dimensions et le nombre de cellules élémentaires qui composent les murs : l’analyse
bibliographique a montré que ces paramètres pouvaient avoir une inﬂuence non négligeable
(Ali et al. [5], Poletti et Vasconcelos [124] et Vasconcelos et al. [143]). De plus, l’économie
substantielle pouvant être réalisée par l’utilisation parcimonieuse du bois (particulièrement
important en Haïti) motive davantage la recherche d’une solution optimale (sécurité, résis-
tance, économie, esthétique), rendue possible grâce au modèle développé dans ce manuscrit.
Dans les milieux urbains et péri-urbains de diﬀérents pays du monde (cf. 2), de nombreuses
ossatures bois avec remplissage sont fréquemment construites avec au moins deux niveaux (ﬁg.
8.27(a)). La prise en compte d’étages dans l’étude expérimentale et numérique serait primordiale
pour compléter ces travaux de thèse et pour convaincre les autorités en charge de la construction
que l’utilisation de ces typologies constructives est pertinente d’un point de vue parasismique. Le
modèle numérique développé dans ce manuscrit permet de générer des maillages automatiques
de bâtiments avec la possibilité d’agir sur toutes les dimensions de la structure, le nombre
de cellules élémentaires dans le sens longitudinal et transversal, le nombre et la position des
ouvertures (porte et fenêtre) ainsi que le nombre d’étage (ﬁg. 8.27(b)). La prise en compte d’étage
supplémentaire fait apparaître de nouvelles diﬃcultés telles que la modélisation du plancher et
des diﬀérentes techniques constructives permettant de lier les étages entre eux (poteaux continus
ou pas, assemblages, etc.). Pour valider le modèle, il serait nécessaire de connaître l’inﬂuence de
ces nouveaux paramètres sur la réponse de la structure.
L’objectif ﬁnal serait de permettre la détermination de valeurs caractéristiques de résistance
de murs type (avec une fenêtre, une fenêtre et une porte) en ﬁxant la largeur ou en donnant
une règle simple fonction de la largeur) requises dans les codes de construction aﬁn que leur
dimensionnement et leur construction soit possible dans un cadre oﬃciel. Pour ce faire, les
pistes suivantes sont proposées :
• Modélisation numérique probabiliste de la prédiction du comportement du mur de contre-
ventement. Des études relatives aux ossatures bois modernes ont montré que la variabilité
observée à l’échelle des connecteurs métalliques se moyennait à l’échelle du mur rendant
son inﬂuence, sur le comportement de la structure, faible (cf. Boudaud [12]).
• Détermination de l’impact du signal sismique sur la réponse de la structure. Ce point est
particulièrement critique (Bommer et Acevedo [11], Hancock et al. [78], Viallet et Humbert
[144]). Ces derniers ont notamment souligné qu’un passage de 30 accélérogrammes était
nécessaire aﬁn d’observer une convergence numérique du PGA et de la fréquence propre
bien que l’Eurocode 8 (EN 1998-1 [51]) ne suggère que 3 signaux de scénarios diﬀérents.
Conclusion 199
(a) Bâtiment construit non loin de Port-
au-Prince, Haïti (projet de construction de
l’ONG Entrepreneur du Monde)
(b) Modélisation d’un bâtiment à deux niveaux,
comprenant 8 cellules élémentaires dans sa direc-
tion longitudinale et 6 dans sa direction transver-
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Figure 8.27 – Ossature bois contreventée par croix de Saint-André avec remplissage
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Troisième partie
Annexes
L’annexe A présente les courbes expérimentales obtenues pour les essais réalisés à l’échelle
de l’assemblage (cf. chapitre 5).
L’annexe B présente les résultats des calages réalisés à l’échelle de la cellule élémentaire (cf.
chapitre 6) pour l’obtention de la loi de comportement du macro-élément.
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Annexe A
Échelle 1 : Assemblages – Courbes
expérimentales
Cette annexe présente les courbes expérimentales des essais sur assemblage. « m » se réfère
aux essais monotones.
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Figure A.1 – Inﬂuence du nombre de clous – Diagramme Force-Déplacement des essais en
traction
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(a) Conﬁguration à 2 clous
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(b) Conﬁguration à 4 clous
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(c) Conﬁguration à 6 clous
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(d) Conﬁguration à 8 clous
Figure A.2 – Inﬂuence du nombre de clous – Diagramme Force-Déplacement des essais en
cisaillement
Annexe B
Échelle 2 : Cellule élémentaire –
Courbes expérimentales
Cette annexe présente :
• Le calage du comportement des assemblages de type-1 comportant huit clous et ses para-
mètres correspondants (ﬁg. B.1 et tab. B.1).
• Les paramètres calés du comportement du macro-élément. Ils ont été calibrés à partir de
la réponse prédite de la modélisation détaillée de la cellule élémentaire comportant 8 clous
(ﬁg. 6.28 et tab. B.2).
Table B.1 – Paramètres positifs et négatifs obtenus à partir du calage de la loi sur le
comportement des assemblages de type-1 à 8 clous
(a) Traction
K0 1.0e7 8.0e7 N/m
dy 1.0e-4 -5.0e-6 m
d1 1.1e-2 -5.0e-4 m
F1 1.1e4 -3.9e4 N
K1 7.5e4 8.0e6 N/m
d2 2.1e-2 -2.0e-2 m
F2 6.0e3 -2.0e4 N
du 3.9e-2 -2.5e-2 m
Fu 1.0e2 -1.0e2 N
C1 -0.75 -2
C2 -1.0 -1
C3 0.01 -0.1
C4 0.9 0.5
Bc 0.075 0.1
Br 1.0 0.1
η 0.5 0.7
(b) Cisaillement (symétrique)
K0 6,1e5 N/m
dy 9,0e-4 m
d1 4,8e-2 m
F1 4,25e3 N
K1 1,0e4 N/m
d2 6,5e-2 m
F2 3,0e3 N
du 9,0e-2 m
Fu 0,5e3 N
C1 -10
C2 -10
C3 0.2
C4 0.75
Bc 0.60
Br 5
η 0.5
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(a) Traction, chargement monotone
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(b) Traction, chargement cyclique
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(c) Cisaillement, chargement monotone
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(d) Cisaillement, chargement cyclique
Figure B.1 – Calage des paramètres du modèle de Humbert à partir de la courbe moyenne
monotone et de la courbe oligocyclique de la réponse des assemblages de type-1 réalisés avec
huit clous
Table B.2 – Paramètres utilisés pour le calage de la loi de comportement du macro-élément à
partir de la réponse prédite du modèle détaillé de la cellule élémentaire (symétrique)
K0 1,0e7 N/m
dy 1,0e-4 m
d1 4,6e-2 m
F1 1,26e3 N
K1 1,25e5 N/m
d2 6,9e-2 m
F2 3,3e3 N
du 7,0e-2 m
Fu 1,0e2 N
C1 -4
C2 -0.1
C3 0.2
C4 0.75
Bc 0.175
Br 4
η 0.5
